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Avant-propos 



L'hydraulique et l'hydrologie sont deux disciplines distinctes mais intimement 
liees. A titre d'exemple, la conception d'une conduite de drainage fait appel d'une 
part a des notions d'hydrologie pour estimer le debit a transporter et d'autre part 
a des notions d'hydraulique pour calculer le diametre economique. Ainsi, un des 
objectifs du present ouvrage est de regrouper ensemble les notions d'hydraulique et 
d'hydrologie qu'on retrouve traitees separement dans les ouvrages traditionnels. 

Comme l'hydraulique et l'hydrologie sont des disciplines tres vastes, il fallait relever 
le defi de presenter l'essentiel de la matiere en gardant a l'ouvrage une dimension 
modeste. Cet ouvrage ne peut pas, par consequent, avoir la pretention de couvrir 
tous les aspects et toutes les approches de la matiere traitee. Par ailleurs, le souci 
de presenter un ouvrage pratique et applique nous a amene a illustrer les notions 
introduces par des exemples et des applications. 

L'auteur ne saurait etre tenu responsable de dommages de quelque sorte resultant 
de rutilisation ou de Tapplication du contenu du present ouvrage. 



Saad Bennis, decembre 2004. 



Chapitre 1 



Equations de conservation de la masse 



Objectifs 

1- Connaitre les differentes formes differentielles et integrates 
de Pequation de continuite. 

2- Savoir faire un bilan de masse au niveau d'un volume de 
controle fixe et deformable. 

3- Connaitre les formes usuelles de Pequation de continuite 
pour une conduite de diametre constant et variable. 

4- Savoir formuler Pequation de continuite pour un 
ecoulement a surface libre et degager les differents cas 
particuliers. 

5- Appliquer Pequation de continuite aux ecoulements 
souterrains et deriver Pequation de Laplace. 

6- Savoir traiter les differents problemes relatifs a la vidange 
et au remplissage des reservoirs. 
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Chapitre I 



Pour resoudre la plupart dcs problemes qui sc poscnt cn ingenierie, on utilise un 
principe universel et unique de conservation. L'equation qui traduit ce principe 
de conservation peut prendre dcs formes differentes selon les contextes. La 
mecanique des fluides qui constituc la fondation de l'hydraulique utilise les 
principes de conservation de la masse, de la quantite de mouvement et de son 
moment ainsi que de l'energic. 

Les chapitres 1 et 2 traitent respectivcmcnt des principes de conservation de la 
masse et de l'energie qui sont les plus utilises en hydraulique. L'equation de 
conservation de la quantite de mouvement est introduite, selon le besoin, dans 
les chapitres subsequents. 

1.1 Definitions 

La masse m contenue dans un volume S se calcule par la relation 



Le debit volumique qui traverse une section d'ecoulement A se calcule par la 
relation (figure 1.1) 




(i.i) 



ou p est la masse volumique qui s'exprime en kg/m\ la masse etant en kg et le 
volume en m\ Lorsque le corps est homogene, cette relation devient 



m = pS 



(1.2) 




(1.3) 



Fig. 1.1 Profil des vitcsses et vitesse moyenne 

v=0 




OU 



v est la vitesse d'ecoulement qui varie selon la position; elle est 
nulle au point qui est en contact avec une paroi fixe, et maximale 
au point le plus eloigne des parois, 



Equations de conservation de la masse 
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V est la vitesse moyenne d'ecoulement (m/ s), 

A est la section d'ecoulement (m~), normale au courant. 

En systeme international, le debit doit etre exprime en m 3 /s, mais pour des 
raisons pratiques, on peut aussi l'exprimer en litres par seconde (1/s), litres par 
minute (1/min), etc., selon son ordre de grandeur. 

Le debit massique qui traverse une section d'ecoulement A, se calcule par la relation 

m = fpvdA (1.4) 

Ja 

Lorsque le fluide est homogene et incompressible, cette relation devient 
m = pQ ou Q est le debit volumique. En systeme international, le debit massique 

est exprime en kg/ s. 



Application 1.1 

L'eau de masse volumique p = 1000kg/m 3 a 4°C s'ecoule avec une 
vitesse moyenne V=l,0m/s dans une conduite de diametre 
D=0,6m. 

II faut calculer les debits volumique et massique. 
Reponses : 

Le debit volumique Q se calcule par la relation (1.3) : 

q - AV = V(7iD 2 /4) = [7t(0,6m) 2 /4]- l,0m/s = 0,2826m 3 /s 

Le debit massique m se calcule par la relation (1.4) : 
m = pQ = 1000kg/m 3 • 0,2826m 3 /s = 282,6kg/s 
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Chapitre I 



1.2 L'equation de continuite : Forme integrate 
1.2.1 Formulation generale 

L'equation de continuite traduit le principc selon lcqucl la matiere ne peut ni 
disparaitre ni etre creee. Cettc equation exprime en termes comptables que dans 
un temps dt, la quantite de matiere qui cntre dans un volume de controle est 
egale a celle qui en sort plus celle qui s'y accumule (figure 1.2) : 



m, = rrL + — 

at 




Fig. 1.2 Schematisation d'un volume de controle 



1.2.2 L'equation de continuite pour un fluide incompressible 

En hydraulique, on traite principalement du transport et du stockage de Peau. 
Pour Peau, les variations de pression et de temperature en jeu ne font 
pratiquement pas modifier la masse volumique qui peut etre consideree comme 
constante (fluide incompressible). Dans ce contexte, Pequation (1.5) devient 

^-(S)=Q,-Q S (1.6) 

ou Q E et Q s sont les debits volumiques entrant et sortant. 

L'equation de continuite exprime done que pour un fluide incompressible, le 
taux de variation du volume est egal a la difference entre les debits volumiques 
entrant Q E et sortant Q s . 



liquations de conservation de la masse 
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Application 1.2 

Une riviere apporte un debit Q { . = 100m 3 /s a un barrage 
hvdroclectrique. Lc debit turbine est Q s = 200m /s. 1) Quel est le 
taux de variation de stockage dans le reservoir dans ces conditions? 
2) Si le stockage au jour j est & = 100hm\ quel est le stockage S rl au 
jour j + 1 ? 

Reponses : 

— (S) = Q r - Qs = lOOmVs - 200mVs = -lOOmVs. Le reservoir se 
dt 

vide a un taux de 100m Vs. 

S M = S, - [lOOmVs - (24h/j ' 3600s/h)]/(10W/hm 3 ) = 91,36hm\ 



1.2.3 Cas particuliers courants pour les conduites sous pression 

1.2.3. 1 Conduite pleine cwec diametre constant 

Quand la conduite est pleine, le volume d'eau S contenu dans le troncon de 
conduite de diametre D ne varie pas dans le temps (figure 1.3), si bien que 
a , , 

— (S) = 0 et l'equation (1.6) s'ecrit : 

o = Q,-Q s (1.7) 




Fig. 1.3 Conduite pleine avee diametre constant 
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Chapitre I 



En ecrivant que Q H = A^Vg ct Q s = A S V S , comptc tcnu du fait que A,. = A s , 
Pequation (1 .7) devient : 



v, = v s 



(1.8) 



L'equation 1.8 parait a premiere vuc trivialc mais plusicurs situations qui pcuvent 
se presenter pourront preter a confusion. Considerons par exemple le cas ou une 
pompe puise l'eau d'un lac pour la rc fouler dans une conduite qui passe par- 
dessus une colline (fig. 1.4). La vitesse au point 2 situe a la sortie, cst-elle 
differente de la vitesse au point 1 au sommet dc la colline (on suppose que la 
conduite est pleine) ? 



pompe 



lac 








V 




Fig. 1.4 Exemple de conduite a diametre constant 



1.2.3.2 Conduite pleine avec change merit de diametre 

Pour la conduite a diametre variable coulant pleine schematisee a la figure 1.5, le 
volume d'eau S contenu dans le tron^on ne varic pas dans le temps, dS/dt = 0 , si 
bien que Pequation 1.6 s'ecrit encore : 

0=Q,.-Q s = A 1: V, -A S V S (1.9) 



Troncon dc \ olume S 



D 



D 



— ► 



Fig, 1.5 Conduite avec changement dc diametre 



B^nutmu m ntismuliM de la mass* 
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Mais cette fois-ci A E differe de A s . Pour les conduitcs circulaires qui sont les plus 
courantes, Pequation 1.9 prend la forme utile suivante : 



V- 



vD s y 



(1.10) 



Application 1.3 

Dans un systeme de distribution d'eau potable (fig. 1.6), la vitesse 
maximale ne doit pas exccder 3,0m/s. Si cette condition est 
respectee dans la premiere conduite de diametrc D, = 0,6m, le sera- 
t-elle dans la seconde conduite de diametrc D 2 = 0,3m? 



ecoulement 



D t =0,6m 



D.=0,3m 



Fig. 1.6 Retrecisscmcnt de diametrc 



X 
v, 



'a* 



= — done V, = 4V, . Si la vitesse V 1 = 3,0m/s, la vitesse 
4 



V 2 = 12m/s. Cette valcur est superieure a la limite pcrmise. 
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Application de P equation de continiiite a//x reservoirs 



La figure 1.7 presente le schema d'un reservoir dont la section A peut etre 
constante ou variable avec la hauteur h. 



Le debit d'entree Q E (t) peut provcnir aussi bien d'une station de pompage que 
d'une source surelevee par rapport au niveau d'eau dans le reservoir. Dans les 
deux cas, le debit d'entree Q K (t) varie quand la profondeur h(t) varie. On peut 
eliminer cette variation en arrangeant une arrivee au reser\ r oir par surverse, tel 
que montxe sur la figure 1.7. Le debit de sortie Q s (t) varie en fonction de la 
profondeur h(t). Le volume stocke dans le reservoir S(t) depend lui aussi 
directement de la hauteur h(t). 

dh 

Comme dS = A(h)dh, Tequation de continuite s'ecrit : A(h) — = Q E (t)-Q s (t). 

dt 

Cette equation peut etre integree pour resoudre tout probleme relie a une des 
variables qui y apparait. 




^ j arnvcc par survcrse 



Fig. 1.7 Ecoulements dans un reservoir. 
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Application 1.4 



Une conduite circulaire, de diametre D 2 = 0,6m, draine l'eau d'un 
reservoir de forme circulaire, de diametre D t = 6,0m (fig. 1.8). 



K 



D 1 =6,0m 



Vi 



D 9 =0,6m 



Fig. 1.8 Ecoulement d'un reservoir vers une conduite 



Comparer la vitesse V 2 de l'eau dans la conduite avec la vitesse V { de 
descente de l'eau dans le reservoir. 
Reponse : 

L'equation (1.10), appliquee entre la section d'entree ou la vitesse est 
V! et une section quelconque de la conduite ou la vitesse est V 2 , 
donne : 



X 



D. 



V 



= 0,01 



La vitesse de descente de l'eau dans le reservoir est cent fois plus 
faible que la vitesse de l'eau dans la conduite. C'est pour cette raison 
que la vitesse d'ecoulement sera consideree, a toute fin pratique, 
nulle dans les grands reservoirs. Cette hypothese se trouve encore 
appuyee par le fait que la vitesse intervient par son carre dans 
l'equation d'energie. Ainsi, la derniere relation trouvee s'ecrit : 

V 2 V 2 
-^ = 0,0001^ 

2g 2g 

Comme la vitesse V 2 dans la conduite doit idealement etre de l'ordre 
de lm/s et ne doit pas exceder 3m/ s pour limiter les surpressions 
lors d'un changement brusque du debit, le terme d'energie cinetique 
V 1 2 /2g est de l'ordre de 0,005mm. 
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Application 1.5 



6,0m 




►I U D o =0,6m 
Fig. 1.9 Vidange de reservoir 



On considere un reservoir 
circulaire de diametre D x — 
6,0m muni a son fond d'un 
orifice de vidange circulaire de 
diametre D 2 = 0,6m (fig. 1.9). 
Initialemcnt, ce reservoir est 
rcmpli jusqu'a une hauteur 
initiale H t = 6,0m. Quel est le 
temps de vidange necessaire 
pour reduirc la hauteur de 
moitie ct l'amener a une 
hauteur finale H f = 3,0m? 



dS 

L'equation de continuite s'ccrit : — - Q A - Q s . Dans cette equation : 

dt 



dS = A 1 dh = -^dh, Q E = 0, Q s = V,A, = 7i^J2gh . 
4 4 

Compte tenu de ces relations, l'equation de continuite devient : 

— = -D 2 2 y/2gh . Pour integrer cette equation on procede par 
dt 



D; 



separation des variables : |j ' —j= = J j| x,dange . Done, 



t 



vidange 



Numeriquement : t vidangc = 



f_6j 
0,6 



9,8 



(V6-V3) = 32,4s. 



Normalement le temps de vidange est plus long car la section 
d'ecoulement a la sortie de Porifice est contractee et elle est plus faible 
que A 2 . Compte tenu des pertcs de charge, la vitesse d'ecoulement est 
plus faible que V 2 . Cet aspect est traite dans le chapitre 6. 
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1.3 Autres formes courantcs de Pequation de continuite 

L'equation de continuite peut prendre des formes differentes selon le type de 
situation d'ecoulement auqucl elle est appliquee. Avant d'examiner ces formes, il 
est utile de definir certains concepts. 

1.3.1 Definitions 

Ecoulements permanent et non permanent 

Un ecoulement est dit permanent si aucune variable pertinente de 
Pecoulement ne depend du temps. Autrcmcnt, il est non permanent . 

Dimensionnalite de Pecoulement 

La dimensionnalite d'un ecoulement est le nombre de coordonnees 
spatiales independantes necessaircs pour decrire les variables de 
Pecoulement. Ainsi, Pecoulement peut etre unidimensionneL bidimensionnel ou 
tridimensionnel selon que la vitesse depend de (x), de (x et y) ou de (x, y et 2). 

Directionnalite de Tecoulement 

La directionnalite est le nombre de composantes requises pour exprimer le 
vecteur vitesse dans lc systeme d'axes choisi. 

Ainsi, Tecoulement peut etre unidirectionneL bidirectionnel ou tridirectionnel selon 
que le vecteur vitesse possede une seule composante (vj, deux 
composantes (v x et v v ) ou trois composantes (v x , v v et vj. 

1.3.2 Volume de controle infinitesimal fixe 

Considerons un volume de controle dS = dx-Ay-Az et un ecoulement 
unidirectionnel en x , tel que montre sur la figure 1.10. 




Fig. 1.10 Volume infinitesimal fixe 
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L'equation de continuite (1 .5) s'ecrit 



-JpdS = m E -m s (1.11) 



avec 



— fpdS = — AyAzdx (1.12) 

at J at 

Comme il y a une seule composante de la vitesse V x , le debit massique dans la 
section d'entree est : 

m E = pV x AyAz (1.13) 

Le debit massique dans la section de sortie, situee a une distance dx par rapport a 
l'entree, s'ecrit : 

m s =pV AyAz + — (pV AyAz)dx (1.14) 
dx 

En utilisant (1.12), (1.13) et (1.14) dans (1.11) on obtient : 

&JU>yj-B (i.is) 

dt dx 

Cette equation represente la forme differentielle de l'equation de continuite pour 
un ecoulement unidirectionnel. 

Pour un ecoulement unidirectionnel incompressible, la relation (1.15) devient : 

^ = 0 

dx 

soit V x =f(y,z,t) 

Cette relation est similaire a celle obtenue pour un volume de controle 
macroscopique traite auparagraphe 1.2.3.1. 

On peut generaliser facilement l'equation (1.15), par un procede similaire, pour 
un ecoulement tridirectionnel sous la forme (Sabersky, 1999) : 
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| + |( p%)+ |( p V,) + A (p v, ) = o (1.16) 

ou V x , V v et V z sont respectivement les composantes de la vitesse dans les 
directions x, y et 2. 

Quand l'ecoulement est incompressible, la masse volumique p est constante, si 
bien que l'equation (1.16) devient : 

f(pV>f(pV v ) + f( P V z )=0 (1.17) 
dx dy dz 



Si, de plus, le fluide est homogene, l'equation (1.17) devient : 

fKJ + l-fvJ + fKhO (1.18) 
dx ay dz 

Cette forme de l'equation de continuite est frequemment utilisee en hydraulique 
d'une maniere generate et en hydraulique souterraine en particulier (Smith and 
Wheatcraft, 1993). 



Application 1.6 

Considerons un ecoulement incompressible bidimensionnel et 
bidirectionnel decrit par le champ de vitesse V x (x, y) et V y (x, y). 
On connait V x (x, y) = xy. 

II faut determiner V y (x, y) en supposant V y (x, 0) = 0. 
Solution : 

L'equation de continuite pour un ecoulement incompressible s'ecrit : 

av av av 

^- + ^ = 0, soit: y + — ^ = 0 
dx dy dy 

2 

Par integration : V v = f ( x ) 

Puisque V y (x, 0) = f(x) = 0 pour tout x, done f(x) = 0. 
Si bien que V v (x, y) = -y 2 /2. 
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1.3.3 Application aux ecoulements souterrains 



L'equation (1.18) est impuissante a elle seule a definir le champ d'ecoulement 
V x (x, y, z, t), V (x, y, z, t), V z (x, y, z, t). H existe cependant une categorie 
d'ecoulements ou cette equation conduit a la determination complete du champ 
d'ecoulement. C'est le cas des ecoulements pour lesquels on peut admettre que le 
vecteur-vitesse derive dune fonction potentielle (|)(x, y, z, t). L'exemple typique 
est celui d'un ecoulement souterrain dans un milieu isotrope ou la loi de Darcy 
peut s'ecrire a un point : 

V =-kM ) V = -K — , V = -K— (1.19) 
ax ay dz 

avec <j) = -Kh + C 



ou h = Z + p/pg = charge hydraulique totale au point considere, 
Z est la position verticale du point considere, 
p est la pression statique au point considere, 
C est une constante d'integration, 
K est la conductivity hydraulique. 



Le milieu est dit isotrope quand la conductivity hydraulique K est identique dans 
toutes les directions d'ecoulement. Autrement, le milieu est dit anisotrope. Dans 
ce cas, la conductivity hydraulique K varie avec la direction, ayant trois valeurs 
principales (K l5 et K 3 ) qui, generalement, sont differentes des valeurs le long 
des coordonnees geometriques (K^, K^. et KJ. 

En rempla^ant V x , V y et V 2 dans (1.18), on obtient l'equation de Laplace : 

d 2 (f> d 2 6 d 2 6 

j^ + ^ + j^ =0 (1 - 20) 

ax ay dz 



Cette equation peut etre resolue graphiquement ou par une methode de 
differences finies (Fetter, 2001). 
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1.3.4 Application aux ecoulements a surface libre 

Considerons Pexemple d'une riviere en periode de crue. A la suite de 
precipitations, le debit, la profondeur et la vitesse d'ecoulement augmentent dans 
le temps (figure 1.11). 




Fig. 1.11 Ecoulement a surface libre 



Comme l'ecoulement est incompressible, Fequation (1.6) s'ecrit : 

A( S ) = Q E -Q S (1.21) 
ot 

Si l'ecoulement peut etre considere unidirectionnel et unidimensionnel en x, on 
peut poser : 

S=A(xj)dx (1.22) 
Q E =Q(x,t) (1.23) 

Dans ces conditions, le debit de sortie Q s dans une section transversale situee a 
une distance dx par rapport a la section d'entree, se calcule par : 

Qs = Q+ (^) dx (1 ' 24) 



En rempla^ant (1.22), (1.23) et (1.24) dans (1.21) on obtient : 
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(1.25) 



Ccttc forme d'equation dc continuite est utilisee en combinaison avec Tequation 
de la quantite de mouvement pour calculer les debits, les vitesses et les niveaux 
dans un ecoulement a surface libre. Le systeme forme est appele « equations de 
Barre de Saint- Yenant ». Ce systeme doit ctre rcsolu par une methode numerique 
de differences finies (Huber, 1998; Chow, 1988). 



Application 1. 7 

Un reservoir possede une vanne de fond rectangulaire la largeur L 
ct de hauteur h (figure 1.12). 



En supposant recoulement unidirectionnel et quasi 
unidimcnsionnel, il faut developper Tequation de continuite pour 
un tel ecoulement. 

Solution : 

En posant A(x, t) = Ly(x, t) dans Inequation (1.25), cette derniere 
s'ecrit : 




Fig. 1.12 Reservoir avec vanne de fond 



dy_ J_3Q 
at L dx 



= 0 



B^nutmu m ntismuliM it la mass* 
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1.3.4.1 Ecoulement a surface lib re pemianeiit 



Quand l'ecoulement est permanent, <3A/dt = 0et l'cquation de continuite (1.25) 
s'ecrit : 



8Q 

— = 0 

dx 



(1.26) 



En se referant a la figure 1.13, Pequation (1.26) s'ecrit 



Q = constante = Q, = Q 2 



(1.27) 




ou encore : 



Fig. 1.13 Ecoulement a surface libre permanent 



A,V,=A 2 V 2 (1.28) 



OU 

\ { et A 2 sont les sections 
transversales de l'ecoulement 
dans les deux sections, 
\\ et V 2 sont les vitesses 
moyennes d'ecoulement dans 
les sections respectives. 



13A.2 Hcoukment uniforme 




Fig. 1.14 Ecoulement uniforme 



Un ecoulement a surface libre est dit 
uniforme si la profondeur ne varie 
pas dans la direction de l'ecoulement 
(figure 1.14). 



Dans ce cas, A x = A 2 , si bien que l'equation (1.28) devient : V t — V 2 . 
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RESUME 

Le debit d'ecoulement se calcule par la relation Q = AV 

L'equation de continuite prend la forme generale suivante pour un fluide 
incompressible tel que l'eau : 

dS 

Ct 

Dans une conduite de diametre constant D, l'equation de continuite devient : 
V = constante dans toute la conduite. 

Lorsque le diametre change dans la direction de l'ecoulement pour passer de 
Dj a D 2 , la vitesse change selon le rapport : 



'2 V D ,/ 

Pour un ecoulement souterrain dans un milieu isotrope, Tequation de 
continuite prend la forme de l'equation de Laplace : 

d 2 6 d 2 d> d 2 d> 
—^ + —^ + —^ = 0 
dx dy" di: 

Pour un ecoulement a surface libre, l'equation de continuite prend la forme 
generale suivante : 

^ + ^ = o 
at dx 

Quand l'ecoulement a surface libre est permanent, l'equation de continuite 
prend la forme : 

AjV, = A 2 V 2 . 

Si l'ecoulement a surface libre est uniforme, l'equation de continuite prend la 
forme : 

V, = V 2 . 



Yicjiiations de conservation de la masse 



19 



EXERCICES 



Exercice 1.1 



ecoulement 
► 



D^Ocm 



D,=60cm 



D 3 =40cm 



Fig. 1.15 



On considerc I'ecoulement sous prcssion dans une conduite dc section circulaire variable 
schemarisce par la figure 1.15. 

Si la Vitesse d'ecoulement dans le troncon de diametre D$ - 60cm est l,0m/s, quelles sont les 
vitcsses dans les troncons de diametre Di = 20cm et Dj = 40cm? 



Exercice 1.2 



On considere un reservoir cylindrique de diametre 
D = 60cm. 

Cc reservoir est alimente par deux entrees Qhi — 
5//s et Q12 = 6//s. 

J; orifice circulaire de sortie possede un diametre d 
= 5cm. 

On neglige toutes les pertes de charge. 

a) II faut ecnre requation de conservation de la 
masse pour ce reservoir. 

b) En supposant que le reservoir est initialement 
vide, il faut determiner la hauteur finale dans le 
resenoir. 

Fig. 1.16 c) 11 faut determiner la vitesse du mouvement du 

plan d'eau quand h = 1,5m. 
d) Hn supposant les debits d'entree mils, quel est le temps necessaire pour passer d'une hauteur 
h = 1,5m a unc hauteur h = 0,5m en supposant les debits d'entree nuls? 




Exercice 1.3 

La figure 1.17 ci-jointe montre deux reservoirs Ri et R2 , chacun ayant un orifice circulaire de 
diametres respectifs D| et IX 

Le resenoir R: est alimente par la sortie du resenoir Ri. 

L'eau sort du resenoir Rj par l'onfice de sortie ainsi que sous forme de trop plein. 
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Reservoir R, 



h, Di i 



_Atmosphere 



r 



1 | ^ Trop plein 



Atmosphere 





Reservoir R-> 2 



Fig. 1.17 



Exercice 1.4 



Les donnees sont: 

hi = 5,0m 
h 2 = 4,0m 
Di= 30cm 
D 2 = 20cm 
Zi = 0,5m 
Zo = 0,5m 

II faut determiner le debit du 
trop plein (reservoir R 2 ) en 
regime permanent. 
On negligera les pertes de 
charge et la contraction de la 
section au niveau de Porifice. 



Un reservoir alimente par une riviere possede les caracteristiques suivantes : 
parois latcrales verticales 
niveau maximum d'exploitation = 205m 
niveau minimal d'exploitation = 160m 
superficie = 50km 2 

debit d'entree (debit de la riviere) = lOOOmVs 
debits de sortie : 

1. debit turbine (production hydroelectric] ue) = 543m 3 /s, 

2. debit utilise pour le flottagc de bois — 20m 3 / s, 

3. debit de consommation = 1,0 m 3 /s, 

4. debit d'irrigation = 2,0m 3 / s. 

1- II faut determiner la variation journaliere du niveau de ce reservoir. 

2- II faut determiner le temps necessaire pour le remplissage de ce reservoir, sachant que son 
niveau initial etait le niveau minimal d'exploitation. 



Exercice 1.5 



i— Niveau maximum 

(pompc demarre) 




Niveau minimum 

(pompc s'arrete) 



0= 



Dans cet exercice, on se 
propose de calculer les 
dimensions d'un reservoir de 
service d'un immeuble de fa^on 
a limiter la frequence maximale 
de demarrage du systeme de 
pompage a une valeur 
predeterminee (figure 1.18). 



Fig. 1.18 



Equations de conservation de la masse 
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Donnees : 

duree entre deux demarrages T = 15 minutes 
debit pompe Qp = 1 litre par seconde. 

On suppose que le reservoir etait initialement (temps t = 0) plein. 



a) Calculer le temps ti de vidange du reservoir en fonction de S, Qp et Q\. 

b) Au temps tj, le niveau est minimum et la pompe s'arrete. II faut maintenant calculer le temps 
t2 necessaire pour remplir le volume S et atteindre le niveau maximum. 

c) Calculer la duree totale d'un cycle de demarrage en utilisant les relations obtenues en a) et b). 

d) Calculer la frequence f de demarrage directement a partir de c). 

e) Trouver le debit Q\ qui correspond a la frequence maximum. Pour ce faire, on derive f par 
rapport a Q\ et on ecrit que cette derivee est nulle (f maximum), ceci permettant d'obtenir la 
valeur de Q \. 

f) Remplacer la valeur de Q \ calculee en e) dans l'expression generale de f obtenue en d) et 
calculer la valeur de frequence maximum. 

g) A partir de la relation obtenue en f), determiner le volume S necessaire en fonction de la 
frequence maximum de demarrage. 
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SYMBOLES DU CHAPITRE 1 



A 


: section d'ecoulement, surface 


C 


: constante 


D 


: diametre 


f 


: fonction 


h,H 


: hauteur 


K 


: conductivite hydraulique 


L 


: largeur 


m 


: masse 


Q 


: debit 


c 

u 


. VC^IUIIIC 


t 


: temps 


V 


: vitesse d'ecoulement 


V 


: vitesse moyenne d'ecoulement 


X 


: abscisse, dimension, direction 


y 


: abscisse, dimension, direction 


2 


: abscisse, dimension, direction 


8 


: derivee partielle 


D 


: variation 


+ 


: fonction potentielle 


P 


: masse volumique 



Chapitre 2 

Calcul des conduites sous pression 



Objectifs 

1- Savoir appliquer le theoreme de Bernoulli et connaitre les 
hypotheses sous-jacentes. 

2- Generaliser le theoreme de Bernoulli pour tenir compte 
des pertes de charge et de la presence de pompes et de 
turbines. 

3- Savoir tracer la ligne de charge et la ligne piezometrique le 
long de Pecoulement. 

4- Calculer le debit, le diametre, le coefficient de frottement 
et la perte de charge dans une conduite. 

5- Trouver les caracteristiques de la conduite equivalente 
pour des conduites placees en serie et en parallele. 

6- Savoir tracer et utiliser la courbe caracteristique d'une 
conduite ou d'un ensemble de conduites. 
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2.1 Definitions 

On definit la hauteur de charge totale d'un ecoulement comme la somme dc l'energie 
potcnticlle, dc la prcssion et de l'energie cinetique par unite de poids, soit : 



P V 2 
H t =Z + — + — 

Pg 2g 



(2.1) 



ou H r est la hauteur de charge totale en metres de liquide, 

Z est la cote du point considere par rapport a un niveau de 
reference, en metres, 

P est la pression au point considere, en pascals, 
p est la masse volumique du liquide, en kg par metre cube, 
g est l'acceleration due a la gravite, en metres par scconde", 
V est la vitesse du liquide en metres par seconde. 



2g 



Pg 




4 i 

v; 



2g 



P 2 
Pg 



Z 1 



H 7 



Niveau de reference 

Fig. 2.1 Charges hydrauliques 



Calciri des conduites sous pression 
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On appelle lime de charge le lieu des points decrits par la fonction suivante : 

, . > A P(x) V 2 (x) 
H t (x) = Z(x) + -^ + — ^ (2.2) 
Pg 2g 

ou (x) indique que les quantites sont des fonctions de la distance mesuree le long 
de la direction generale de Pecoulement. 



On definit la hauteur piezometrique d'un ecoulement comme la somme de Penergie 
potentielle et de la pression par unite de poids : 

H = Z + — (2.3) 
Pg 

On appelle lime piezometrique le lieu des points decrits par la fonction suivante : 

/ X P ( X ) 

H(x) = Z(x) + -^ (2.4) 
Pg 

En pratique, on travaille le plus souvent avec la ligne piezometrique plutot 
qu'avec la ligne d'energie pour les raisons suivantes : 

a) La ligne piezometrique a une signification plus materielle que la ligne 
d'energie. Pour les ecoulements a surface libre, la ligne piezometrique est 
confondue avec la surface libre de Teau. Pour les ecoulements en charge, la 
ligne piezometrique represente le niveau qu'atteint Teau grace a sa pression 
quand elle reussit a se frayer un chemin. A titre d'exemple, lorsqu'un reseau 
d'egout se met en charge, la ligne piezometrique indique la hauteur des eaux 
dans les regards et permet d'identifier les regions problematiques ou Teau 
peut penetrer dans les sous-sols des maisons. Pour un reseau de distribution 
d'eau potable, la ligne piezometrique indique en chaque point la pression 
residuelle disponible chez le consommateur. 

b) Dans la plupart des applications en hydraulique et en geotechnique, le terme 
V 2 /2g est faible comparativement aux autres termes de la charge totale. En 
effet, pour differentes considerations (abrasion, coup de belier), on fera la 
conception des installations de telle sorte que la vitesse soit de l'ordre de 
lm/s. Avec une vitesse de cet ordre de grandeur, le terme V 2 /2g n'est que 
d'environ 0,05m alors que la charge de pression est de l'ordre de quelques 
dizaines de metres. 
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c) Remarquons finalement que dans la plupart des applications la ligne 
piezometrique et la ligne d'energie sont paralleles. La connaissance de Tune 
induit automatiquement la connaissance de l'autre. C'est le cas d'une 
conduite de diametre constant. 



2.2 Theoreme de Bernoulli 

Comme pour la masse, la loi de conservation de l'energie exprime le principe que 
l'energie ne peut etre ni creee ni aneantie. Elle ne peut etre que trans formee 
d'une forme a une autre. 

Le theoreme de Bernoulli exprime la conservation d'energie dans un ecoulement 
permanent, unidimensionnel, incompressible d'un liquide ideal (sans dissipation 
d'energie). II s'ecrit entre deux sections quelconques d'une ligne de courant sous 
la forme suivante : 



H, = H 2 (2.5) 



ou plus explicitement : 



P V 2 P V 2 

Z I+ ^ + ^ = Z 2 +-^4-^ (2.6) 
Pg 2g pg 2g 

II est important d'avoir a l'esprit les hypotheses de depart qui ont permis 
d'aboutir a une formule ou a une equation. Si dans un contexte donne une des 
hypotheses n'est pas verifiee, Putilisation d'une telle formule ou equation peut 
etre erronee car la solution obtenue peut devenir aberrante. Examinons les quatre 
hypotheses qui sont a la base du theoreme de Bernoulli. 

1) Hypothese 1 : ecoulement permanent. 

L'hypothese de Pecoulement permanent signifie qu'aucune grandeur qui 
figure dans l'equation 2.6 ne depend du temps. Si cette hypothese n'etait plus 
verifiee, en totalite ou avec une bonne approximation, un terme additionnel 
traduisant cette non permanence devrait etre pris en consideration. 
L'equation de Bernoulli s'ecrirait dans ce cas : 



^ P. V, ^ P, V' 1 f 2 5V J 

Z,+ — + — = Z,+ — + ^- + - — dx (2.7) 

pg 2g pg 2g g J at 
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i a av 

Le terme additionnel — I — -dx represente le travail par unite de poids des 

g * at 

forces d'inertie entre les points 1 et 2 selon la direction x. 

2) Hypothese 2 : ecoulement unidimensionnel et unidirectionnel. 

L'hypothese de l'ecoulement unidimensionnel et unidirectionnel signifie que 
l'ecoulement possede une seule composante de la vitesse V x qui varie 
uniquement dans la direction d'ecoulement x. En fait, cette deuxieme 
hypothese n'est jamais strictement verifiee car la vitesse varie aussi dans la 
direction trans versale de l'ecoulement. Au contact des parois, la condition 
d'adherence se traduit par une vitesse nulle. La vitesse augmente avec la 
distance par rapport aux parois pour atteindre une valeur maximale au centre 
de la conduite. Pour remedier a ce probleme, on prend en consideration la 
vitesse moyenne d'ecoulement et on introduit un coefficient de correction de 
l'energie cinetique a sous la forme suivante : 

P V 2 

H t =Z + — +a— (2.8) 
Pg 2g 

avec a = ^ (2.9) 

AV 3 

La hauteur piezometrique est calculee au centre de la conduite pour un 
ecoulement en charge et a la surface de Teau pour un ecoulement a surface 
libre. Comme en pratique les valeurs de a sont comprises entre 1,04 et 1,12, 
on adopte generalement une valeur de a = 1. 

3) Hypothese 3 : ecoulement incompressible. 

En hydraulique, ou la matiere d'interet est principalement l'eau, l'hypothese 
de l'ecoulement incompressible peut etre consideree comme satis faite dans la 
plupart des applications 

4) Hypothese 4 : liquide ideal. 

Le liquide ideal n'existe pas. Tous les liquides, en particulier l'eau, possedent 
une viscosite qui genere des forces de frottement. 



Ces forces de frottement, qui sont responsables de la dissipation d'energie, 
sont toujours presentes dans l'ecoulement meme si parfois elles peuvent etre 
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considcrees commc negligeablcs. L'examcn dc la formulc dc calcul dcs pcrtcs 
dc charge exposec au paragraphc 2.4 pcut confirmer ou infirmcr ccttc 
hypothese cn fonction dc chaquc cas. 



Application 2.1 

On considcrc lc siphon schematise par la figure 2.2. Le diametre de 
la conduitc est de 2,0cm. II s'agit dc calculer la vitessc et la prcssion 
aux points 1, 2, 3 et 4. 



3 




Fig. 2.2. Ecoulemcnt dans un siphon 



Solution : 

Par application du theoreme dc Bernoulli cntrc les points 2 et 4 



m p, v; P 4 v; 

pg 2g pg 2g 

C^ommc le diametre du siphon est constant, la vitcsse aussi est 
constante (voir paragraphc 1.2.3.1) : \ 7 2 = V 4 . 

V; V : 

II s'ensuit que = — L . En prenant Torigine dcs energies 
2g 2g 

potenticlles au point lc plus bas (point 4), on obtient : Z2 = 0,5m et 
Z 4 = 0. 
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Par ailleurs, la pression P 4 egale la pression atmospherique : P 4 /pg 
10,33m (eau). 

En utilisant ces resultats, l'equation de Bernoulli donne : 



P 



2 



P 



atm 



-0,5m = 10,33m-0,50m = 9,83m ou 



PS Jabsolue P§ 

(P \ 

= -0,50m. 

VPS / relative 



P V 2 P V 2 

points 2 et 3 donne: Z 2 + — + — = Z 3 + — + — , soit 



Pour le calcul de P 3 , l'application du theoreme de Bernoulli entre les 

P, V 2 „ P 3 V 3 2 
Pg 2g pg 2g 

p, 

0 + 9, 83m = 0, 50m + — , V, etant egale a V 3 (diametxe constant). 

Pg 



Done 



= 9, 83m -0,50m = 9, 33m. 



PS > absolue 

Pour calculer la vitesse V 2? on applique le theoreme de Bernoulli 
entre les points 1 et 2 : 

P V 2 P V 2 V 2 

Z, +^ + ^ = Z,+^ + ^, soit 0 + 0 + 0 = 0 + (-0,50m) + -^-. 
Pg 2g pg 2g 2g 



Done V 2 = yfg = 3, 13m/s 



Remarque : 

II serait interessant d'analyser la validite des quatre hypotheses qui sont a la base du theoreme de 
Bernoulli dans ce cas precis. L'hypothese d'ecoulement permanent peut etre valide dans deux 
cas : 1) le reservoir est de grandes dimensions comparativement au diametre du siphon, 2) le 
reservoir est alimente par une source externe pour compenser le debit soutire. L'hjpothese de 
non dissipation d'energie pourra etre validee a l'aide des formules de perte de charge qui sont 
exposees ulterieurement. On pourra alors comparer les resultats obtenus plus haut avec ceux 
obtenus en tenant compte des pertes de charge. 
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2.3 Equation dc Bernoulli generalisee 

L'cquation dc Bernoulli exposee a la section 2.2 peut etre appliquee pour un 
trongon de conduite tres court sur lequel on peut supposer que les pertes de 
charge par frottcment sont faibles. 

D'unc maniere generate, les pertes de charge ne peuvent pas etre negligees et il 
faut par consequent generaliser l'equation (2.5). 

Designons par h t la perte de charge par frottement par unite de poids de liquidc 
entre les points 1 et 2 (fig. 2.3). L'equation de Bernoulli corrigee se presente sous 
la forme suivante : 

H, = H 2 +h f (2.10) 




Niveau de reference 



Fig. 2.3. Charges hydrauliques et perte de charge 



Par ailleurs, dans tout systeme hydraulique, il existe un certain nombre de 
singularites qui produisent des pertes de charge locales par turbulence (coudes, 
vannes, changements de diametre. . .). Afin de prendre en consideration ccs 
differentes pertes de charge h s , Tequation 2.10 se complete commc suit : 
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H,=H 2 +h f+ 2> s (2.11) 

Finalement, la presence de pompes entre les points 1 et 2 fournit au systeme 
hydraulique une hauteur manometrique H p alors que les turbines consomment 
une hauteur H T , de telle sorte que Fequation 2.11 se generalise sous Tune des 
formes : 

H p +H,=H 2 + h f+ Xh (2.12a) 
ou 

H, = H 2 + h f + ^ h s + H T (2.12b) 

ou est la charge initiale, 

H p est la charge produite par une pompe, 

H 2 est la charge finale, 

h f est la charge perdue par frottement, 

Eh s est la charge perdue dans les singularites, 

H T est la charge utile consommee par une turbine. 

Soulignons encore que chacun des termes d'energie dans les equations 2.12a et 
2.12b est exprime en hauteur par unite de poids du liquide. Pour trouver Penergie 
fournie par la pompe W (joules) ou consommee par la turbine, il faut multiplier 
H p ou H T par le poids mg du liquide deplace. Ainsi, pour la pompe : 

W p = mgH = P SgH (2.13) 

ou p est la masse volumique du liquide (kg/m 3 ), 
S est le volume du liquide pompe (m 3 ), 
g est Pacceleration due a la gravite (m/ s 2 ). 



Comme S — tQ, on obtient 



W=pgtQH (2.14) 



ou Q est le debit de pompage (m 3 / s), 
t est la duree de pompage (s). 

La puissance etant energie/ temps, la puissance de la pompe est done : 

^=^=pgQH (2.15) 
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Pour une turbine, on trouve d'une maniere similaire : 

F T =pgQH T (2.16) 

L'energie perdue par frottement se calcule de la meme maniere en substituant h f 
a H p dans la relation (2.15). 

En systeme SI, l'energie est en joules (newtons-metres) et la puissance est en 
watts (joules/seconde). 



2A Calcul des pertes de charge par frottement 

Les pertes de charge lineaires sont dues principalement aux forces de frottement 
des molecules d'eau contre une paroi fixe. 

2.4-1 Definitions 

Un fluide est une substance qui se deforme continuellement sous l'effet d'un 
effort de cisaillement : 

F 

x = — (2.17) 
A 

ou F est la force tangentielle appliquee, en newtons, 
A est la surface de cisaillement, en m 2 . 

Pour un fluide newtonien, la contrainte de cisaillement x est definie par la relation 
suivante : 

dv 

t = x ] — (2.18) 
5y 

ou — est le gradient de vitesse. 

ay 

La viscosite dynamique r\ ( en pascals-secondes ) exprime le degre de cohesion entre 
les particules d'un fluide pour resister a Tecoulement. 

Le rapport de la viscosite dynamique r| a la masse volumique p est appele viscosite 
cinematique V (en m 2 / s): 

v=- (2.19) 
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y t 



lames cn mouvement 

~7 v(y) 



lame au rcpos 



Fig. 2.4 Ecoulemcnt d'un fluide visqucux 



Lc tableau 2.1 fournit, pour differentes temperatures, la viscosite cinematique et 
la densite de Pcau par rapport a la masse volumiquc de 1000kg/m 3 a 4°C. 



Temp 

C 


Densite 


V 

m 2 / s 


5 


1,00!) 


1,520 x lO* 


to 


1,001) 


K308 x NH 


15 


0,999 


1,142 x MM 


20 


0,998 


1,007 x t(H 


25 


0,99' 


0,897 x MH 


30 


0,995 


0,804 x |(H 


35 


0,993 


0,727 x tfiH 


40 


0,991 


0,661 x KM 


50 


0,990 


0,556 x HH 


65 


0,980 


0,442 x tO* 



Tableau 2.1 Densite et viscosite cinematique de l'eau 

2.4.2 Formulation generale de la perte de charge 

Nous proposons de calculcr la perte de charge par frottcment h f a Paide de la 
formule generale suivante : 



KL 



D m 



(2.20) 



ou 



K, n et m sont des constantcs, 
L est la longueur de la conduite (m), 
D est le diametrc de la conduite (m), 
Q est le debit (m 3 /s). 
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2.4.3 Formule de Darcy-Weissbach 

En utilisant dans la formule 2.20 les valeurs suivantes : 

K = 0,0827 f 
n = 2 
m = 5 

on obtient la forme suivante de la formule de Darcy-Weissbach : 

Q 2 

h f =0,0827 fL-j^ (2.21) 

Lorsqu'on doit travailler avec la vitesse d'ecoulement plutot qu'avec la debit, on 
peut substituer V"/2g a 0,0827Q"/D 4 et on obtient l'equation traditionnelle de 
Darcy : 

h, = f± V - 
D2g 

Le coefficient de frottement f depend de la rugosite relative s/D et du nombre 
de Reynolds Re qui est defini comme suit : 

rt VDp VD . ^ 

Re = = (2.22) 

(I v 

ou 8 est la hauteur moyenne des asperites de la surface interieure de 
la conduite (voir tableau 2.2), 
D est le diametre de la conduite, 

V est la vitesse moyenne d'ecoulement, 

p est la masse volumique du liquide, 
|I est la viscosite dynamique du liquide, 

V est la viscosite cinematique du liquide (v = |i/p, voir tab. 2.1) 

Rappelons que l'ordre de grandeur de Re est un indicateur du type d'ecoulement. 
Lorsque Re < 2400, l'ecoulement est laminaire. Lorsque Re > 5000, l'ecoulement 
est turbulent. Entre ces deux limites, l'ecoulement est transitoire. 

Lorsque l'ecoulement est turbulent, la formule generate de Colebrook (1939) 
fournit le coefficient de frottement f en fonction de s/D et Re : 



f e/D 2,51 



A= = -2 log 10 - — + 7 ' 
Vf 1 3,71 ReVf 



(2.23) 
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RUGOSITE 


Matenaux 


ABSOLUE 8 




(millimetres) 


Metal etire non ferreux : aluminium, laiton, cuivre 


0,003 


Conduites non metalliques : verre, plastique 


0,003 


Materiaux vitrifies 


0,03 


Amiante-ciment, PVC 


0,015 


Bois 


0,07 


Enrobe d'asphalte centrifuge 


0,03 


Enrobe de beton centrifuge 


0,03 


Fer forge 


0,06 


ber rorge rouille 


0,6 


Acier non protege 


0,03 


Acier enduit 


0,06 


Acier galvanise 


0,15 


Fonte enduite 


0,16 


Fonte non protegee 


0,3 



Tableau 2.2 Valeurs indicatives de la rugosite absolue 



Remarquons que la formule 2.23 est implicite (par opposition a explicite) car 
Finconnue f se trouve dans les membres de gauche et de droite de cette equation. 
Une methode de resolution iterative, disponible sur calculatrice programmable, 
est done necessaire pour obtenir la solution. 



Le calcul du coefficient de frottement f peut devenir explicite par rutilisation de 
la formule suivante : 



f = 0,0055 



1 + 



2.10 4 - + 



10 



D Re 



(2.23a) 



Cette formule approchee donne une erreur maximale de ± 1% par rapport a 
Colebrook tant que les conditions suivantes sont satisfaites : 



10 _6 < — <10" 2 et 5-10 3 <Re<10 8 
D 



Le diagramme de Moody (1944) presente a la figure 2.5, en coordonnees 
logarithmiques, permet d'obtenir directement le coefficient de frottement f en 
fonction de la rugosite (s/D) et du nombre de Reynolds. 
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Lorsque le regime d'ecoulement est laminaire, on peut demontrer que le 
coefficient de frottement f ne depend que du nombre de Reynolds par la 
relation : 

64 

f = — (2.24) 
Re 



Par ailleurs, soulignons qu'en hydraulique le regime d'ecoulement n'est 
pratiquement jamais laminaire. 

En effet, en adoptant une vitesse raisonnable de lm/s et une viscosite 
cinematique aux conditions courantes de l'ordre de 10 ffl /s, il faut que le 
diametre de la conduite soit inferieur a 2,4mm pour avoir VD/v < 2400. Ce n'est 
jamais le cas pour les installations hydrauliques de genie civil. 

La formule de Darcy-Weissbach est precise mais du fait que le coefficient de 
frottement f depend du diametre et du debit (s/D, 4Q/7lDv), elle presente 
certains inconvenients relies au caractere implicite des calculs hydrauliques. En 
effet, examinons les differents types de problemes qui peuvent se poser a 
l'ingenieur. 




Fig. 2.5 Diagramme dc Moody 
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Application 2.2 

1 ) Calcul de b f 

L'ingenieur a idcntifie unc bonne source d'eau situee a unc cote L x - 
1000m ct ayant unc temperature de 15°C. II peut faire ecouler cctte 
eau d'une manierc gravitaire pour remplir un reservoir de stockagc (fig. 
2.6). 




Fig. 2.6 Excmple d'ccoulemcnt gravitaire 



Supposons que le debit de la source soit limitc a une valeur Q = 
1,0m Vs. A cause de certaines considerations matcriellcs ct techniques, 
le diametre de la conduite a etc fixe a 0,60m, la longueur a 1,0km et le 
materiau de la conduite est de la fontc (8 = 0,06mm). La question est : 
a quelle cote Z 2 placer le reservoir de stockagc? 

Solution : 

L'application de Tequation de Bernoulli entre la source (point 1) et la 
surface libre du reservoir (point 2) donne en negligeant les pertes de 
charge singulicres : 

P V 2 P V 2 

Z,+^ + ^ = Z,+^ + ^ + h r (2.25) 
pg 2g ~ pg 2g 



Lcs pressions atmosphcriqucs se neutralisent et les vitesses sont nulles, 
si bien que Tequation 2.25 s'ecrit : Z 2 = Zj — h t , soit : 
Z 2 = Zj- 0,0827 f L Q 2 /D\ 

Le calcul de la cote Z 2 revient done a un calcul de pertes de charge. 
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Le coefficient de frottement f(s/D, 4Q/7iDv) = f(10 \ 1,86 • 10 6 ). Le 
diagramme de Moody permet de trouver f = 0,0128. L'altitude Z 2 de la 
surface libre du reservoir de stockage se calcule par : 
Z 2 = 1000m - 0,0827 ■ 0,0128 • 1000 - 1 2 /0,6 5 = 986,38m. 

2) C a leu I du diametre 

On traite le meme probleme que precedemment sauf qu'on suppose 
maintenant que la municipality a identifie un emplacement strategique 
pour le reservoir et par consequent Faltitude Z 2 = 986,38m trouvee 
precedemment est maintenant connue. Les autres parametres etant par 
ailleurs inchanges, on demande a l'ingenieur de calculer le diametre de 
la conduite qui devient l'inconnue du probleme. 

Solution : 

L'equation de Bernoulli ecrite pour les memes points 1 et 2 fournit 

Z t -Z 2 = h f = 0,0827 f L Q 2 /D 5 
soit 1000m- 986,38m = 0,0827 f{[(6 • 10 5 /D), (1,11 • 10 6 /D)] • 1000} 
• 1 2 /D\ 

On voit que la formule de calcul du diametre D n'est pas explicite et 
que le recours a une calculatrice programmable est necessaire pour 
retrouver D = 0,6m. 

3) Calcul du debit 

On suppose cette fois que les altitudes de la source et du reservoir du 
probleme precedent sont imposees et que le diametre de la conduite a 
ete fixe a priori. La seule inconnue du probleme est maintenant le 
debit d'ecoulement. L'equation de Bernoulli entre la source et le 
reservoir s'ecrit comme precedemment 

Z { - Z 2 = h f = 0,0827 f L Q 2 /D 5 . 

Avec les donnees du probleme on obtient : 

1000m - 986,38m = 0,0827 f{[(6 ■ 10 70,6), (1,86 • 10 6 - Q)]} - 1000 • 
Q70,6 5 . 

Encore une fois on trouve une formule qui n'est pas explicite pour 
calculer le debit et on doit recourir a des calculs iteratifs supportes par 
une calculatrice programmable. On trouve ainsi la solution : 

Q = lm7s. 
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Remarque : 

Le lecteur interesse par la valeur de la rugosite 8 pour d'autres materiaux, peut consulter 
Lencastre (1999). II est cependant difficile d'avoir une bonne estimation de cette rugosite 
autrement que par la mesure. 



2.4,4 Formule de Hazen- Williams 



La formule de Darcy-Weissbach pour le calcul des pertes de charge s'applique a 
tous les liquides quelle que soit leur temperature. Cependant cette formule, bien 
que precise, presente Pinconvenient des calculs iteratifs dus au fait que le 
coefficient de frottement f depend du diametre et du debit (e/D, 4Q/tcDv). 

Ces calculs deviennent beaucoup plus laborieux lorsqu'il s'agit par exemple de 
calculer les debits et les pressions dans un reseau de distribution d'eau comptant 
quelques centaines, voire des milliers, de tron^ons de conduites. 

C'est la raison pour laquelle les ingenieurs preferent utiliser la formule de Ha2en- 
Williams qui est obtenue de Pequation 2.20 quand K = 10,675/ (C^) 1 ' 832 , 
n = 1,852 et m = 4,87. La formule de Ha2en- Williams s'ecrit alors : 



h f = 10,675 L 



V^HW J 



D 



4,87 



(2.26) 



Qiw est une constant:e ne depend ni du debit ni du diametre. Elle depend 
seulement du materiau et du type de recouvrement utilise pour la protection 
interieure de la conduite. II ne faut cependant pas perdre de vue que cette 
formule n'est valable que pour l'eau a une temperature ordinaire (15°C). Le 
tableau 2.3 fournit les ordres de grandeur du coefficient C mv pour les materiaux 
usuels. 



II est evident que le coefficient C HW diminue generalement avec Tage de la 
conduite. L'agressivite de l'ef fluent, son potentiel hydrogene (pH), sa durete ainsi 
que les phenomenes d'erosion, d'abrasion et de corrosion affectent aussi 
significativement la valeur du coefficient C^. 

Les valeurs fournies au tableau 2.3 le sont a titre indicatif car il est impossible de 
connaitre pour une vieille conduite, autrement que par la mesure, la valeur exacte 
du coefficient 0™. 
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Materiau 


r 

HW 


PVC 


150 


Amiante-ciment 


140 


Beton lisse 


130 


\cier soude neuf 


120 - 140 


Fonte neuve 


130-140 


Fonte agee (10 ans) 


110 


Fonte agee (20 ans) 


100 


Fonte agee (30 ans) 


85 


Fonte agee (40 ans) 


75 


Fonte agee (50 ans) 


70 



Tableau 2.3 Valeurs du coefficient Chw 

Adaptc dcBricrc (1997) 



Application 2.3 

Reprenons les memes problemes que ceux vus dans l'application 2.2 en 
utilisant cette fois la formule de Hazen- Williams. On donne la 
cons tan te =140 pour la fonte. 

/ ) Calcul de h f 

Z 2 =Z 1 - h| = Z { - 10,675 L (Q/C HW ) 1 ' 852 1/D 4 ' 87 

= 1000 - 10,675 • 1000 (1/140) 1 ' 852 l/(0,6) 4 ' 87 
= 986,38m 

Ce resultat est identique a celui trouve par la formule de Darcy- 
Weissbach. Mais la concordance n'est pas toujours parfaite car la 
formule de Hazen- Williams est moins precise. 

2) Calcul du diametre 

Z { - Z 2 = 10,675 L (Q/C^) 1 ' 852 /D 4,87 

Soit 

1/4,87 



D = 



10,675xL 



f 



z,z 2 



V C HW J 



xl.852 -| 1/4 . 8 

J 



10,675- 1000 f 1 t 1 



13,62 



140 J 



=0,6m 



Cette valeur etait la donnee de depart. 

3) Calcul du debit 

Z, - Z 2 = 10,675 L (Q/C^.) 1 - 852 /D 4 - 87 
/ (Z 1 -Z 2 )D 4 ^ ,/1 ' 852 



Q = C 



HW 



= 140 



10,675- L 
Soit exactement la valeur de depart. 



v 



13,62-(0,6) 
10,675- 1000 



= lm 3 /s 
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2.4.5 Relation entre les deux formules de perte de charge 

Pour trouver la relation entre le coefficient de frottement f dans la relation de 
Darcy-Weissbach et le coefficient C mv on egalise les deux formules : 



h =0,0826 f L— = 10,675 L 



1 



V^HW / 



D 487 



(2.27) 



Par ailleurs, l'expression du nombre de Reynolds defini par (2.22) peut etre 
reecrite sous la forme : 

Q = — vRe (2.28) 
4 

En substituant (2.28) dans (2.27) et utilisant la valeur de la viscosite cinematique a 
la temperature de l'eau a 1 5°C, on obtient : 

f J2!f L_ (2.29) 

z-,1,852 r, 0,148 r^O.0184 V * 

C HW Re D 

Pour toute la gamme des diametres standard utilises en hydraulique, D 0,0184 est 
approximativement egal a 1, si bien que (2.29) peut s'ecrire : 

f. 1014 (230) 



2.5 Calcul des pertes de charge singulieres 
2.5.1 Generalites 

Les singularites hydrauliques sont presentes dans tous les reseaux. II peut s'agir 
de coudes, clapets, vannes, chutes, changements de pente ou de section, entree 
ou sortie d 5 un reservoir, grilles, branchements et bifurcations, regard... Toutes 
ces singularites sont responsables d'une dissipation d'energie par turbulence qui 
affecte Pecoulement. Dans beaucoup de situations ou le systeme hydraulique 
analyse est tres etendu et les singularites hydrauliques sont moderees, les pertes 
de charge singulieres peuvent etre negligees par rapport aux pertes de charge 
lineaires par frottement. Dans d'autres situations, les pertes de charge singulieres 
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deviennent tres importantes, voire meme preponderates par rapport aux pertes 
de charge lineaires et ne peuvent plus etre negligees. 

En tout etat de cause, les methodes de calcul de ces pertes de charge singulieres 
seront exposees. Une formule simple permettra de mesurer Pimportance des 
pertes de charge singulieres par rapport aux pertes de charge lineaires. 

D'une maniere generale, les pertes de charge singulieres peuvent etre estimees a 
Paide de la formule suivante : 

V 2 

h. = K — (2.31) 
2g 

ou encore, en rempla^ant V par 4Q/7TD 2 : 

Q 2 

h = 0,0827- K^- (2.32) 
D 4 ; 



ou V est la vitesse moyenne dans la conduite, 
D est le diametre de la conduite, 

K est une constante qui depend du type de singularite. 

Les valeurs de K sont indiquees dans les paragraphes qui suivent pour donner 
des ordres de grandeur. II existe parfois des differences notables entre les valeurs 
de K declarees dans les differents ouvrages et manuels pour la meme singularite. 
Ces differences peuvent s'expliquer principalement par la variation des 
dimensions et les variantes de fabrication. 



2.5.2 Pertes de charge dans un elargissement brusque 

Ces pertes de charge sont dues a Pexpansion du fluide dans un espace plus grand 
s'accompagnant d'une diminution de vitesse et d'une augmentation de la 
pression. Borda (1733-1799) est le premier a avoir etabli la formule de perte de 
charge dans un elargissement brusque. Par application de Pequation de quantite 
de mouvement au volume compris entre les sections 1 et 2 de la figure 2.7, on 
trouve : 



h = 



1- 



r n ti 



vD 2 y 



V 2 



J 2 s 



(2.33) 
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Le coefficient de perte dc charge singuliere vaut par consequent 



K = 



!LTi T 



(2.34) 



D, 



1 
1 
1 
1 
1 
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3 



Fig. 2.7 Elargissemcnt brusque 

Remarques : 

1) La vitesse V a prendre en consideration dans les calculs est celle qui prevaut avant 
l'elargissement (Fig. 2.7). 

2) Lorsqu'une conduite debouche dans un reservoir, Dt/Da tend vers 0 et K=l. Cela signifie que 
toute l'energie cinetique ^ ^2 /2g que possede Feau dans la conduite s'annule totalement et 
instantanement par effet de choc contre la masse d'eau stagnante dans le reservoir. 



2.5.3 Pertes de charge dans un retrecissement 

Ce phenomene est similaire a eclui dc Tclargisscmcnt brusque. Le decollement de 
la veine liquide au niveau du retrecissement provoque une contraction de la 
section d'ecoulement qui passe de A 1 a A c (Fig. 2.8). La section d'ecoulement 
augmente ensuite comme dans un elargissemcnt progressif pour atteindre A 2 . 

Au niveau de la section contractee A c , la vitesse augmente et la pression diminue 
avec un risque de cavitation. 

r A < 




Fig. 2.8 Retrecissement brusque 
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Le tableau 2.4 fournit dcs valcurs de K cn fonction dc 1)2/!)^ Notons que pour 
une prise d'eau dans un reservoir, la constante K est 0,50. Quand cette prise 
d'eau est bien profilee, la constante K peut descendre jusqu'a 0,04 (figure 2.9). 



D2/D1 


K 


0,2 


0,56 


0,4 


0,52 


0,6 


0,43 


0,8 


0,21 



Tableau 2.4 Valcurs dc K pour retrecissement brusque 




K=0,58 K=1,0 K=0,04 

prise d'eau a prise d'eau prise d'eau 

angle droit rentranre profilee 



Fig. 2.9 Prises d'eau dans un reservoir 



2.5.4 Pertes de charge dans une derivation laterale 



Les valeurs du coefficient de pertes de charge singuliercs dans la derivation 
laterale (figure 2.10) dependent de Tangle a, tel que montrc dans le tableau 2.5. 



3 

Oh 
'0 

c 
* n 
a- 

4- 

c 

c 
u 




a (degrcs) 


K 


IS 


0,1 


30 


0,3 


45 


0,5 


60 


0,7 


90 


1,3 



Fig. 2.10 Derivation laterale 



Tableau 2.5 Valeurs dc K 
dans une derivation 
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2.5.5 Pertes de charge dans les vannes et les robinets 

Ccs pcrtcs de charge singulieres sont causees principalement par Pelargissement 
brusque apres la restriction causee par la vannc ou le robinet. Pour certaines 
vannes, la deviation de l'ecoulement a travers un chemin sinueux cause une perte 
d'energie supplemcntaire. Lc coefficient de perte de charge singuliere K peut etre 
nul quand la vanne est completement ouverte mais peut atteindre une valeur 
infinie quand la vannc est completement fermee. La valeur de K passe par toutes 
les valcurs entre ces deux extremes. 

Pour un robinet vanne (figure 2.11), les ordres de grandeur des valeurs de K en 
fonction du degre de fermeture x/D sont donnes au tableau 2.6. 




Fig. 2.11 Robinet vannc Tableau 2.6 K pour robinet vanne 



Lc tableau 2.7 fournit les ordres de grandeur du coefficient de perte de 
charge singuliere EC pour les vannes papillons (figure 2.12) pour differents 
angles d'orientation oc : 




a (degre s) 



K 



0 (100%ouvert) 


0,30 


10 


0,50 


20 


1,50 


30 


3,80 


40 


10,5 


50 


32 


60 


105 



Fig. 2.12 Vannc papillon 



Tableau 2.7 K pour vannes papillons 

Adaptc de Carlicr (1972) 
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a (degre s) 



K 



0 (100%ouvert) 


0,30 


10 


0,50 


20 


1,50 


30 


3,80 


40 


10,5 


50 


32 


60 


105 



Fig. 2.12 Vannc papillon 



Tableau 2.7 K pour vannes papillons 

Adaptc de Carlicr (1972) 
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La vannc papillon a l'avantage de se fermer tres rapidement, ce qui la rend 
cfficacc pour isolcr rapidement un tron^on de conduite en cas de bris. II faut 
cependant fairc attention au coup de belier traite dans le chapitre 4. 

Lcs clapets anti-retour (figure 2.13) sont utilises principalement sur les conduites 
de refoulement. lis permettent le passage de l'eau dans un sens predetermine 
sous Peffet de la pression. Quand le courant a tendance a s'inverser a la suite de 
Parrct d'une pompe ou du refoulement d'un reseau d'egout, le clapet se ferme 
pour cmpecher unc telle inversion. 




Pour un clapet completement ouvert, K peut 
varier entre 0,5 et 2,5. 



Fig. 2.13 Clapet anti-retour 



2.5.6 Pertes de charge dans les coudes 

La deviation de l'ecoulement dans un coude s'accompagne de forces centripetes 
qui modifient localement les champs de pression et de vitesse dans une section 
transversale a rccoulement (fig. 2.14). Ainsi, dans un plan horizontal, la pression 
augmente en direction opposee au centre de courbure O selon la deuxieme 
equation d'Euler : 



dP V 2 

— = P — 
an r 



(2.35) 



ou P est la pression, 

n est la coordonnee curviligne selon Taxe perpendiculaire, 
r est le rayon de courbure local, 
p est la masse volumique de Teau, 
V est la vitesse d'ecoulement. 
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H ► 



Fig. 2.14 Ecoulement dans un coudc 

Inversemcnt, la vitesse d'ecoulcment diminuc cn direction opposee au centre de 
courburc O. Ccttc perturbation locale dc l'ccoulemcnt se manifeste par la 
formation dc deux regions separees qui sont lc siege de mouvements 
tourbillonnaires consommateurs d'encrgie. 

Pour un coudc a 90 degres arrondi (figure 2.14), la valeur de K depend 
directement du rapport r/D selon le tableau 2.8. 



r/D 


0,5 


0,75 


1 


1,5 


2 


4 


10 


20 


K 


0,90 


0,45 


0,35 


0,25 


0,20 


0,16 


0,32 


0,42 



Tableau 2.8 K pour coude arrondi 

Adaptc dc Carher (1972) 




ailettes 
dc guidagc 



Fig. 2.15 Coudc a 90° de section rectangulaire 
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Pour un coude a 90 degres dc section carrec ou rectangulaire, en l'absence 
d'ailettes, la valeur normale du coefficient K est K = 1,1. En presence d'ailettes 
de guidage, la valeur de K varie generalcment entre 0,2 et 0,3 mais peut 
descendre jusqu'a 0,15 (figure 2.15). Les ailettcs dc guidage, dont le nombre varie 
normalement entre 5 et 15, sont faites en tole ondulec. 



2.6 Longueur equivalente 

Deux formules differentes ont etc proposees pour calculer les pertes de charge 
lineaires (2.21) et singulieres (2.32). L'equation de Bernoulli corrigee qui tient 
compte de ces deux pertes de charges s'ecrit : 

P V 2 P v : o 2 o 2 ^ 

Zj + + -!- = Z, + + - 1 - + 0, 08271L — + 0, 0827 -^V K. (2.36) 
pg 2g ^ pg 2g D" D 



Peut-on simplifier les calculs des pertes de charge? Considerons, a titre 
d'exemple, une vanne qui presente une singularite hydraulique et produit une 
perte de charge singuliere scion l'equation (2.32). Pour simplifier les calculs, nous 
desirons remplacer (virtucllcment) cettc singularite par une conduite de longueur 
equivalente L eq sur laquelle se produirait une perte de charge par frottement egale 
a la perte de charge singuliere. C'est la longueur equivalente qui viendra majorer 
la longueur physique reelle pour tenir compte des pertes de charge singulieres, tel 
que le montre schema tiquement la figure 2.16. 





L 






< ► 

— 7*k. — 






^ — l 


< 




► 



L = L + L cq 
t 1 



Fig. 2.16 Longueur equivalente d'unc perte dc charge singuliere 
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Q 2 Q 2 
Mathematiquement, on ecrit : 0, 0827 f L eq — = 0, 0827 K — , soit 



L cq = ^ (2-37) 



A Paide de cette relation, Pequation 2.36 devient : 

P V 2 P V 2 o 2 

Z x + + Z 2 + ^ + ^ + 0,0827f L t (2.38) 
Pg 2g pg 2g D 

ou L t est la longueur to tale L t = L + g\ L eQ 

Cette notion de longueur equivalente ne fait pas que simplifier Pecriture des 
calculs mais permet aussi aux techniciens d'utiliser la meme terminologie que 
celle utilisee par les fournisseurs d'equipements hydrauliques. En effet, ce sont 
les longueurs equivalentes, correspondant aux differents accessoires 
hydrauliques, qui sont fournies dans les catalogues et non les valeurs de K. II faut 
cependant souligner que d'apres la formule (2.37), la longueur equivalente 
depend aussi du materiau et du diametre de la conduite sur laquelle est installee la 
singularity . 



Cette notion de longueur equivalente permet de mesurer Timportance des pertes 
de charge singulieres par rapport aux pertes de charge lineaires moyennant le 

rapport x 100% . 



2.7 Calcul des conduites en serie et en par allele 
2.7.1 Conduites en serie 

Lorsque plusieurs conduites sont placees en serie, le debit qui les traverse est le 
meme et la perte totale de charge est la somme de toutes les pertes de charge 
(Fig. 2.17) : 
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(^LjDj Q 2 L 2 D 2 



Q„ L „Dn 
h f C HW n 



Fig. 2.17 Conduitcs cn serie 



h r = h t +h, + h, + ...+ h, (2.39) 

Le debit ne varie pas le long dc la scrie : Q { - Q 2 - Q. = . . .= = Q. 
Si on utilise la formule de Hazcn-Williams pour estimer la perte de charge : 



on peut poser 



h = L 



3,59 



v 1.852 



Q 



i.8>: 



D 4 



K = L 



3,59 ^ 



D 



4.87 



(2.40) 



(2.41) 



ou K est le coefficient de debitance. 

Imaginons que Ton veuille remplacer les n conduitcs par une conduite 
equivalente qui fait transiter le mcme debit que Pensemble des conduites avec 
une perte de charge donnee. En utilisant (2.41) dans (2.40), puis (2.40) dans 
(2.39) pour chacune des conduites, on trouve : 



cq ~ cq 1 ~ 1 n ^ n 



J.852 



Comme les debits sont egaux, l'equation 2.42 devient 

I 

K = Yk 

cq i 

En posant : 



1=1 



3,59 



o J 



D 



4.87 



(2.42) 



(2.43) 



(2.44) 



on peut calculer soit une longueur equivalente soit un diametre equivalent ou un 
(C mv ) eq . Dans chacun des cas, on fixe deux parametres et on calcule le troisieme. 
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Application 2.4 

Considerons deux conduitcs cn scrie dont les caracteristiques sont 
indiquccs sur la figure 2.18. 



Lj = 1000m L 2 = 1000m 
H ►H M 



Dj = 30cm 
C 1IXV = 100 



D 9 = 15cm 
C~ m = 130 



Fig. 2.18 Deux conduitcs cn seric 



II faut trouver lc diametre d'une conduitc cquivalente dont le 
coefficient de Hazcn- Williams est C HXV = 140 et la longueur est 
2000m. 

En utilisant l'equation (2.42) on trouve : 

K i = 742,09 K 2 = 13349 K cc] = 14091 

En utilisant (2.44) on trouve : 
D cq = 0,166m 

On aurait pu aussi proceder de la manicre suivante : 

- on suppose unc valeur de debit, par exemple Q = 0,01m 3 /s, 

- on calculc la pertc de charge h fl et h t2 dans chacunc des conduites, 
en l'occurrence : 

h fl = 0,146m et = 2,64m 

- la perte de charge to tale dans la conduitc cquivalente est h^ = 
2,785m, le debit etant le mcmc Q = (),01mVs. 

- en utilisant ces valeurs dans la fonnule de Hazen-Williams (2.26), 
on trouve : 

D ea = 0,166m 
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2.7.2 Conduites en parallele 

On dit que les conduites sont placees cn parallele lorsque leur point de 
bifurcation (1) et de confluence (2) sont communs, tel que montre 
schema tiquement sur la figure 2.19. 

Lorsque plusieurs conduites sont en parallele, la pertc de charge est la mcme 
pour toutes les conduites ct lc debit total est egal a la somme des debits. 




On ecrit alors : 



Fig. 2.19 Conduites cn parallele 



(2.45) 



La conduite equivalente devra done vehiculer un debit egal au debit total sous 
une perte de charge egale a la perte de charge unique. Pour une conduite i 
quelconque on peut ecrire, avec les memes notations que pour les conduites en 
serie : 



I 1.S52 



(2.46) 
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En utilisant (2.46) pour chacune des conduites dans (2.45) et en considerant que 
toutes les pertes de charge sont egales, on trouve : 



1 



K 



cq 



/ \1/1,852 

1 



+ 



V K 2 > 



+ ...+ 



f i Y ,,852 "l 
J 



1,852 



(2.47) 



ou encore 



K = 

eq 



vl/1,852 



K 



1.852 



(2.48) 



De la meme maniere que pour les conduites en serie, on pose 



K =L 

eq eq 



3,59 



\L852 



(^HW ) 



eq J 



D 



4.87 
eq 



(2.49) 



On peut calculer soit une longueur equivalente soit un diametre equivalent ou un 
(C^) en fixant chaque fois deux parametres et en calculant le troisieme. 
Cependant, c'est le diametre equivalent qui est le plus souvent recherche. La 
formule (2.49) souligne l'avantage d'utiliser la formule de Ha2en-Williams au lieu 
de celle de Darcy-Weissbach. 



Application 2.5 

Deux conduites placees en parallele relient deux reservoirs, tel que 
schematise par la figure 2.20. 

II faut demontrer que la perte de charge est la meme dans les deux 
conduites et trouver le diametre de la conduite equivalente ayant la 
meme longueur et le meme coefficient que les deux conduites. 
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Cote 
20,0m 





100m 


Di= 


0,30m 


r 


= 100 

i 



L 4 = 100m 
D a = 0,20m 



Cote 
18,0m 



Fig. 2.20 Conduites paralleles cntrc deux reservoirs 



Ecrivons l'equation dc Bernoulli pour unc gouttc d'eau qui est 
partic du point 1 dc cote L x — 20m, pour rcjoindre le point 2 de 
cote Z 2 = 18m, cn passant par la conduitc dc diametre D x : 



Z, = Z 2 +h fi 



soit 



h f = Z, - Z 2 sa 2, 0m = L, 



3,59 



v 1.852 



,1,852 



D 



4.87 



(a) 



Ecrivons la mcmc equation pour une autre goutte d'eau qui a 
empruntc la conduitc dc diametre D 2 : 



f 



h f = 2,0m = L 7 



3,59 



1,152 



c 



1.852 



Dt 87 



(b) 



En comparant les deux equations (a) ct (b), il est clair que h fl = h Q . 



Par ailleurs, les debits Q { et Q 2 sont a priori differcnts et obeissent a 
la relation Q T = Q t + Q 2 , Q T etant le debit total. 



Pour trouver le diametre de la conduitc equivalcnte, on calcule K { 
et K 2 pour les deux conduites (2.42) : 
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K t = 74,21 



K 2 = 534,6 




On aurait pu proceder d'unc manicre plus rapidc cn calculant les 
debits Q x et Q 2 par Putilisation dircctc de l'equation de Hazen- 



WilHams (2.26) : 



Q 1 = 0,1421m7s 
Q 2 = (),0489m7s 



L'utilisation du debit total dans la conduite cquivalente avec la 
meme perte de charge de 2,0m donne directement le diametre 
equivalent D = 0,335m. 



2.8 Courbe caracteristique d'une conduite (C.C.C.) 

La courbe caracteristique d'unc conduite donnee est la representation graphique 
de la variation de la perte de charge entrc deux cxtremites de cctte conduite en 
fonction du debit qui la traverse. 

La perte de charge se calcule par la relation (2.20). Normalement, deux points 
cibles, en plus de l'origine, suffiscnt pour tracer cette courbe (figure 2.21) 



h 



h 




Qcalcule donne Q 



Fig. 2.21 Courbe caracteristique d'une conduite 
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Unc telle courbc caracteristique a plusicurs utilitcs : 

Unc fois la courbc tracee, il est possible dc calculcr la pcrtc dc charge h f pour 
n'importe quelle valeur du debit ou l'inverse. Get usage devicnt plus 
pertinent quand le systemc comporte plusicurs conduitcs en serie ct en 
parallcle. 

La courbc caracteristique devient incontournablc quand il faut trouver le 
point de fonctionncment d'une pompe. Comme il est demontre au chapitrc 
3, ccci est fait en superposant la courbc caracteristique de la conduitc a la 
courbc caracteristique de la pompc. 

2.9 Courbe caracteristique de conduites en serie 

Pour trouver la courbc caracteristique equivalentc de plusicurs conduites en scrie 
(figure 2.17), on doit appliquer Pequation (2.36) ct tenir compte du fait que Q T = 
Qj = Q 2 ...= Q n et h fr = h tl + h t2 + ... + h fn . La courbe caracteristique 
resultante est montrec sur la figure 2.22. 




Q Q 

Fig. 2.22 Courbc caracteristique de deux conduites en serie 



2.10 Courbe caracteristique de conduites en parallele 

Pour trouver la courbc caracteristique cquivalente de plusicurs conduites en 
parallcle (figure 2.19), on utilise l'equation (2.42) cn tenant compte du fait que les 
pertcs de charge sont egalcs : 

hrr = ha = ba ..♦ = h* ct Qi = Q, + Q 2 + ... + Q n . 
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La courbc caractcristiquc rcsultante est montrec sur la figure 2.23. 




Fig. 2.23 Courbc caractcristiquc de deux conduitcs cn parallclc 



2.11 Probleme des trois reservoirs 

Cc problemc illustre une situation courante qui se presente dans les systcmes de 
distribution d'eau potable. La plupart des municipalities possedent un reservoir 
d'accumulation d'eau principal A (figure 2.24). Quand la municipality est asse^ 
ctenduc, elle possedc aussi un reservoir sccondaire de soutien B. Ce reservoir se 
remplit durant la nuit, aux moments de faible demandc a partir du reservoir A et 
se vide le jour aux moments de forte demande, quand la pression diminue dans 
lc rescau. Lc niveau du troisicme reservoir C represente la pression residuelle 
dans le rescau. Le debit achemine vers le troisicme reservoir represente le debit 
de consommation. 

On est intercssc a connaitrc les debits Q l5 Q 2 et Q 3 dans les trois conduitcs, lc 
sens de Pecoulement dans la conduitc 2 etant a priori inconnu. 

A titre d'excmple, les donnecs du problemc sont : 





= 60m 


D, 


-- 0,90m 


L,= 


10000m 




100 


z. 


= 30m 


D, 


= 0,60m 


L, = 


10000m 




100 




= 20m 


D 3 


= 0,90m 


U = 


10000m 


r = 

V- HW3 


100 



En denotant par I le point dc jonction cntre les trois conduitcs, Tccoulcment se 
fait done soit dc I vers B ou l'invcrse, au grc de la demande. 



C.alail dtt c o m ba t u so/is pression 



61 




Fig. 2.24 Problcmc dcs trois reservoirs 



L'application de Tequation de Bernoulli entrc la surface librc des trois reservoirs 
et le point I ou Fenergie totale est designee par H l5 donne respectivement : 



c 

V J 



1,852 



Q 



D 



4.87 



(2.50) 



H I -Z 2 



r 



I.S52 



.1.852 



D 



4.87 



(2.51) 



c 



1.852 



v 1.852 



D 



4.87 



(2.52) 



Dans ces equations, on a suppose que l'ecoulement se fait de I vers B. Dans le 
cas contraire, il faut remplacer le premier membrc de Pequation (2.51) par son 
oppose. 

On est en presence d'un systcme de trois equations avec quatre inconnues : 
Q25 Q3 et Hj. Afin d'etre capable de rcsoudre ce systcme, il faut ajouter une 
quatrieme equation qui traduit la conservation de la masse. En supposant que 
l'ecoulement se fait de I vers B : 

Q,=Q 2 +Q 3 (2.53) 
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ou dans le cas ou l'ecoulement se fait de B vers I 



Q, + Q 2 = Q 3 



(2.54) 



En additionnant membre par membre les equations (2.50) et (2.51) on obtient : 



/ \l.852 
/ - -~ \ ^1.852 



7-7 =1 



3,59 
. C 

V HW, J 



( 



D 



4.87 +L 2 



3,59 



v 1.852 



V HW 3 J 



1.852 



D 



4.87 



(2.55) 



En additionnant membre par membre les equations (2.50) et (2.52) on obtient 
d'une maniere similaire : 



7-7=1 



3,59 
r 

V^HW, J 



\1.852 



D 



,1.852 



4.87 + L 3 



3,59 



\ 1.852 



c 



v l.852 



D 



4.87 



(2.56) 



Le systeme d'equations (2.53) ou (2.54) avec (2.55) et (2.56) peut etre resolu par 
une methode de substitution pour trouver les valeurs de Q,, Q 2 et Q 3 . 



Revenons a la determination du sens de l'ecoulement dans la conduite 2 pour 
choisir entre les equations (2.53) et (2.54). On pose des le depart l'equation 
suivante : 



H,= 



V; 



2g pg 



•+Z, = Z„ = 30m 



(2.57) 



Ceci signifie que l'energie totale H r au point de jonction I egale exactement la 
cote dans le reservoir B. Dans ce cas le debit Q 2 est nul et le systeme d'equations 
devient : 



Z l" Z 2 =L l 



/ \1,852 

^ 3,59 
r 

V^HW, J 



D 



4.87 



(2.58) 



( 



7 - 7 =1 

^1 ^3 ^1 



3,59 



852 



r 

V HW, J 



D 



.4,852 



4.,, + L 3 



c 

V HW 3 J 



1,852 



2.59) 



Q. = Q 3 



(2.60) 
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L'equation (2.58) nous permet de calculer Qj. Dans le cas present : 

Q 1 = 0,917m7s 

L'equation (2.59) nous permet de calculer Q 3 . Dans le cas present : 

Q 3 = 0,506m 3 / s 

Si Qj = Q 3 , autrement dit si l'equation (2.60) est verifiee, l'hypothese posee dans 
l'equation (2.57) est valable et le probleme est resolu. 

Si Qi < Q 3 , ceci signifie que l'energie Hj est inferieure a la valeur supposee. Dans 
le cas present, l'energie H a est superieure a Z 2 = 30m et l'ecoulement se fait bien 
de I vers B. Le systeme d'equations (2.53), (2.55) et (2.56) pose est done 
approprie. Sa resolution permet d'obtenir les debits cherches. 

Une autre approche heuristique consiste a chercher l'energie H T par essais- 
erreurs. On peut poser a priori Hj = 31m, 32m. . . et verifier chaque fois si Q t = 
Q2 + Qa? Quand cette condition est satisfaite, la solution du probleme est 
obtenue. On trouve ainsi Hj = 36,5m. Les debits, les vitesses et les pertes de 
charge sont fournis au tableau 2.9 





Debit (m 3 /s) 


Vitesse (m/ s) 


Mm) 


Conduite AI 


0,8028 


1,26 


23,47 


Conduite IB 


0,1385 


0,49 


6,53 


Conduite IC 


0,6643 


1,04 


16,53 



Tableau 2.9 
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RESUME 



1- Pour un fluide incompressible en ecoulement permanent sans dissipation 
d'energie, l'equation de Bernoulli s'ecrit le long d'une trajectoire entre deux 
points 1 et 2 : 

P V 2 P V 2 

Pg 2g pg 2g 



2- L'equation de Bernoulli generalisee qui prend en compte la dissipation 
d'energie et la presence de pompes (H P ) et de turbines (H T ) s'ecrit : 

P V 2 P V 2 i 

Z,+^ + -^+H = Z,+^ + -^ + h f +Yh + H T 

1 ~ P 2 ~ f / ^ s T 

Pg 2g pg 2g 



3- La perte de charge h f se calcule par la formule de Darcy-Weissbach ou la 
formule de Hazen-Williams : 



h, = 0,0827f L — 
D 5 



h f = 10,675 L 



1.852 



V^HW J 



1 



D 



4.87 



4- Le coefficient de frottement f peut se calculer numeriquement par 



vr- 2108 



10 



e/D 2,51 
■-h 



3,71 ReVf 



en regime turbulent 



f = 64/ Re en regime laminaire 

ou etre obtenu graphiquement par le diagramme de Moody. 

5- La perte charge singuliere h s se calcule par la relation h s = K V 2 /2g ou la 
valeur de K depend du type de singularity. 

6- Le calcul des conduites en serie se fait en appliquant la regie suivante : le 
debit qui passe par les conduites reste le meme, les pertes de charge 
s'additionnent. 



7- Lorsque des conduites sont placees en parallele, la perte de charge est la 
meme dans toutes les conduites. Le debit total est la somme des debits 
passant par chacune des conduites. 
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EXERCICES 
Exercice 2.1 



On draine l'eau d'un reservoir a 
l'aide d'un siphon. Le tube a un 
diametre de 5cm. Les longueurs et 
les cotes du tube sont indiquees 
sur la figure 2.25. 

Us coefficient de perte de charge 
singuliere a I'entree du siphon est 
de 0,50. 

Dans chacun des deux coudes, le 
coefficient de perte de charge 
singuliere est de 0,75. 
Le coefficient de frottement f a ete 
estime a 0,020. 



Fig. 2.25 

a) II faut calculer le debit d'entrec Qi necessaire pour maintenir le niveau du reservoir constant. 

b) 11 faut calculer la pression iu sommet A du siphon. 

c) II faut calculer la pression dans le tube au point B situe a la meme cote que l'eau du reservoir. 

d) II faut calculer l'erreur qui serait commise en a), b) et c) si on faisait l'liypothese que les pertes 
de charge sont negligcables. Cette hypothcse parait-elle raisonnable? 




Exercice 2.2 



Une conduite d'aqueduc en fonte ductile (e = 0,16mm) de diametre 205mm transporte un debit 
de 33 litres /seconde (eau a 5' i 

1) Quelle est la perte de charge sur 1000m de conduite? 

2) Quel est le coefficient de Hazcn- Williams pour cette conduite? 



Exercice 2.3 

Un reservoir d'accumulation d'eau (a 15 n C) alimente un reseau de distribution a l'aide d'une 

conduite maitresse ayant un diametre de 600mm (figure 2.26). 

Cette conduite neuve faite en fonte (8 = 0,12mm) a une longueur L = 2000m. 

La cote pie/omctrique mesurce au point B est de 18,0m. Le niveau du plan d'eau dans le reservoir 

est H = 20,0m. On considere un coefficient de perte de charge singuliere K = 0,5 a I'entree de la 

conduite. 



1) II faut calculer le debit d'ecoulement. 
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2) II faut tracer la ligne piezometrique ct la ligne d'energie. 



< H A =20m 




Fig. 2.26 



Exercice 2.4 




Le debit turbine dans une 
centrale hydroelectrique 
est de Qr = 1,0m 3 / s avec 
une hauteur de chute de 
60,0m (figure 2.27). 
La conduite forcee faite 
en acier forge (s = 
0,1mm) a un diametre de 
300mm et une longueur 
de 50m. La temperature 
de l'eau est 20° C. 



Fig. 2.27 



En se basant sur un prix de 4 cents par k\\'h et un rendement global de 70%, 

1) II faut calculer les recettes annuelles de Fenergie vendue. 

2) 11 faut tracer la ligne piezometrique et la ligne d'energie. 



Exercice 2.5 

On considere l'ecoulement dans une conduite de diametre variable schematise par la figure 2.28. 
II faut determiner les diametres des conduites AB, BC, CD et DE si Ton tolere une perte de 
charge de 3,0m par 1000m pour toutes les conduites. On neglige les pertes de charge singulieres. 
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B 



1000m 



1000m 



jj 1000m l|P ^' I 



P 



i J. 



Q= 10 1/s 



Q= 10 1/s 



Q= 10 1/s 



1 000m 1 1 

Q= 10 1/s 



Pompe 



Pression atmospherique 

C HW = ioo 



Fig. 2.28 



Exercice 2.6 

On considere Pecoulement de Feau a ISflC dans lc svsteme schematise par la figure 2.29. Le debit 
d'ecoulement est Q = 25 litres /scconde. La conduite a un diametre de 150mm et est hute en 
fonte (Chw = 130). On suppose que la prise d'eau est bien profilee (K = 0,04). Les coefficients K 
pour les coudes sont egaux a 0,75. 

II faut calculer la puissance hydraulique fournie par la pompe. 



30m 
k frl 



atmosphere 



H=20m 



30m 



pompe 

o 



30m 



30m 



30m 



Fig. 2.29 



Exercice 2.7 

On pense remplacer deux tuyaux de 610mm places en parallele, par une seule conduite 
equivalente. 

II faut calculer le diametre de cette conduite equivalente en supposant une longueur L = 100m et 
Ciiw = 100 pour toutes les conduites. 
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Exercice 2.8 



L= 1500m D= 305mm 



150 i/i 


L= 1500m D=205mm 






L= 1500m D=250mm 





Trois conduites de distribution d'eau sont 
placees en parallele (figure 2.30). 
II faut calculcr le debit dans chacune des 
conduites. Le coefficient Chw =100 pour 
toures les conduites. 



Fig. 2.30 



Exercice 2.9 





L= 1500m D= 305mm 






L= 1500m D= 205mm 




► 




L= 1000m 




L=10< )0m 


D = 510mm 




D = 5l0mm 




L= 1500m D= 250mm 




(] nNX =100 pour toutes les conduites 



II faut calculer le diametre de la 
conduite equivalente de cinq 
conduites dans le systeme 
schematise par la figure 2.31. 

La conduite equivalente doit avoir 
une longueur de 3500m et un 
coefficient Chw de 100. 



Fig. 2.31 
Exercice 2.10 

On considere le systeme de trois reservoirs schematise par la figure 2.32 




Fig. 2.32 



C.alail dtt conditites so/is pression 
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Les donnces sont : 
Zi=60m 
Z-=40m 
Z.,=20m 
Z4=25m 



Di=0,90m 
D 2 = 0,60m 
D,=0,90m 
D 4 = 1,00m 



J., = 10000m 
1.2= 10000m 
L,= 5000m 
L 4 =5000m 



Chwi-100 
Ch»s=UJ0 
Cnvo=100 
C,,w4=100 



II faur trouver les debits dans routes les conduitcs. 

Exercice 2.11 

in n 9 




Sett le systeme dc drainage pluvial schematise par la figure 2.33 



riviere 



L'exutoire du reseau (nttud 4) est situe dans un cours d'eau ou 
le niveau en temps d'orage atteint 27,0m. Par ailleurs, le tableau 
ci-joint fournit les debits de pointe en temps d'orage, les 
diametres, les longueurs et toutes les cotes pertinentes. 
Le coefficient de Hazen-W illiams est Chw = 100 pour toutes 
les conduites. 



Fig. 2.33 



tondiutc 


Debit 


Diamctrc 


Cote au sol 


( AM du radier 


Longueur 




mVs 


(m) 


(m) 


(m) 


N 








amont 


aval 


amont 


aval 




1 -3 


6,0 


1,37 


30,5 


29,0 


26,15 


26,00 


100,0 


2-3 


4,0 


0,915 


30,5 


29,0 


25,90 


25,50 


100.11 


3 - 4 


15,0 


2,44 


29,0 


28,5 


25,50 


24,25 


500,0 



II taut tracer la ligne piczomctrique scion les chemins 1-3-4 et 2-3-4. II faut indkjuer les endroits 
de mise en charge et les endroits d'inc nidation. 



Exercice 2.12 



o 



D 



POMPE 




Fig. 2.34 



Le but de cet exercice est de determiner les temps de vidange et de remplissage d'un reservoir en 
p tenant en consideration les pertes de charge (figure 2.34). 
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Le reservoir est de section circulaire de diametre D = 100,0m. La profondeur initiale de l'eau 
dans le reservoir est ho = 7,0m. 

La conduite de vidange possede un diametre d = 1,0m et une longueur to tale Lt = 500,0m 
(incluant la longueur equivalente). 

La denivelee entre le radier du reservoir et la sortie de la conduite est H r = 9,0m. 

On suppose que le coefficient de frottement f de l'equation de Darcy est constant et egal a une 
valeur moyenne f = 0,02. 

1) Ecrire l'equation de continuite instantanee qui relie le volume du reservoir S aux debits 
d'entree Q c et de sortie Q s . 

2) Trouver l'expression litterale de la vitesse de sortie V s au point 2 en fonction des variables h, 
H r , f, L t , d et g. 

3) Exprimer le debit de vidange Q s en fonction des variables h, H r , f, Lt, d et g. 

4) Reecrire l'equation de continuite trouvee en 1) avec Q c = 0 et en rempla^ant Q s par sa valeur 
trouvee en 3). 

5) Faire un changement de variable H = h + H r dans l'equation trouvee en 4) et trouver 
l'equation differentielle avec la nouvelle fonction H. On remarquera dans ce cas que 

dh dH 
dt' dt 

6) Integrer l'equation trouvee en 5) pour trouver l'expression litterale du temps de vidange T v 
en fonction de L t , d, D, ho, H r , f et g. 

7) Trouver la valeur numerique de ce temps de vidante T v en utilisant les donnees numeriques 
de l'exercice. 

8) Sans reprendre toutes les etapes de calcul, calculer le temps de vidange T v a partir de 
l'expression trouvee en 6) en negligeant cette fois les pertes de charge. 

9) En supposant un debit de remplissage Q c et d 'alimentation des consommateurs Q s constants, 
calculer le temps de remplissage T r en fonction de D, Q c , Q s et Ah, ou Ah est la variation du 
niveau dans le reservoir. 

10) Calculer le temps de remplissage T r si Q L . = 5,0m 3 / s, Q s = l,0m 3 /s et Ah = 7,0m. 
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SYMBOLES DU CHAPITRE 2 



A 


section d'ecoulement, surface 


Ciiw 


coefficient de Hazen-Williams 


D 


diametre 


f 


coefficient de frottement 


F 


force 


g 


acceleration due a la gravite 


ht 


perte de charge par frottement 


h s 


perte de charge singuliere 


H 


hauteur de charge 


Hp 


charge produite par une pompe 


H T 


charge consommee par une turbine 


K 


constante de perte de charge, coefficient de debitance 


L 


longueur 


m 


constante de perte de charge 


n 


constante de perte de charge, coordonnee curviligne 


P 


pression 


Pp 


puissance d'une pompe 


Pt 


puissance absorbee par une turbine 


Q 


debit 


r 


rayon de courbure 


Ke 


nombre de Reynolds 


s 


volume 


t 


temps 


V 


vitesse d'ecoulement 


V 


vitesse moyenne d'ecoulement 


X 


direction d'ecoulement, abscisse 


y 


direction, ordonnee 


z 


cote 


a 


coefficient de correction, angle 


s 


hauteur moyenne des asperites 


n 


viscosite dynamique 


V 


viscosite cinematique 


p 


masse volumique du liquide 




contrainte de cisaillement 



Chapitre 3 

Les pompes 



Objectifs 

1- Definir les differents types de pompes et connaitre les 
contextes de leur utilisation. 

2- Connaitre les differentes courbes caracteristiques d'une 
pompe. 

3- Savoir choisir la pompe appropriee selon la vitesse 
specifique. 

4- Connaitre les regies de similitude lors d'un changement de 
diametre de la roue de la pompe ou de la vitesse de rotation 
du moteur. 

5- Trouver le point de fonctionnement d'une pompe qui 
definit le debit et la hauteur manometrique d'operation. 

6- Savoir ajuster le point de fonctionnement pour obtenir les 
conditions ideales du debit vise. 

7- Poser le probleme de la cavitation dans les pompes 
centrifuges et definir les conditions de fonctionnement pour 
Peviter. 

8- Definir les differents criteres d'acceptation du point de 
fonctionnement. 

9- Trouver la pompe equivalente a des pompes placees en 
serie et en parallele. 

10- Definir les principes de choix des pompes pour satisfaire 
des conditions de debit et de hauteur d'elevation. 
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3.1 Considerations economiques 

Les pompes sont utilisees dans les domaines de la distribution et de la collecte 
des eaux, de Pirrigation, de la lutte contre les incendies et les inondations. 

D'une maniere generale, on utilise les pompes dans une des trois situations 
suivantes : 

1) La gravite est defavorable. 

2) La gravite est favorable mais insuffisante pour fournir le debit necessaire avec 
un diametre economique ou raisonnable. 

3) La pression locale est insuffisante. 



Le premier cas est le plus courant. II correspond, par exemple, a la situation ou 
on desire pomper Peau d'un puits, d'un lac ou d'une riviere pour la traiter et la 
stocker dans des reservoirs d'equilibre ou pour la distribuer directement aux 
consommateurs. Dans ce cas, les pompes sont absolument necessaires. La 
situation est similaire pour les eaux usees quand les excavations sont trop 
profondes. 



Le deuxieme cas est plus nuance. L'eau peut theoriquement s'ecouler d'elle- 
meme gravitairement du point de depart au point d'arrivee sans apport exterieur 
d'energie. Cependant, pour des considerations economiques, on envisage quand 
meme l'usage de pompes. En supposant que les points de depart et d'arrivee sont 
situes a la surface libre des plans d'eau au repos, Tequation (2.26) permet de 
determiner le diametre D necessaire pour vehiculer gravitairement le debit Q, 
sans usage de pompes, en la reecrivant comme suit : 



10,675L 



( 



AH 



J 



1/4.87 



V HW / 



(3.1) 



ou AH est la denivellation entre les deux surfaces libres. 



Cette equation montre que plus cette denivellation AH est faible, plus grand sera 

le diametre necessaire pour vehiculer le debit Q. Par consequent, si AH est trop 
faible, on peut obtenir une valeur demesuree du diametre D ou une valeur 
incompatible avec le lieu de pose et les pratiques locales. 

Prenons a titre d'exemple une denivellation AH = 0,5m entre la source et le 
reservoir. Un debit Q = 5,0m 3 / s doit etre vehicule par une conduite en beton 
dont la longueur est de 5,0km et le coefficient de Hazen- Williams C mv — 140. 
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II faut trouver le diametre d'une telle conduite. La formule 3.1 permet de calculer 
ce diametre : D = 3,21m. Le cout d'une telle conduite, dont le diametre n'est pas 
standard et qui est deployee sur 5,0km, peut etre excessif. 

L'ajout d'une pompe dans le systeme introduit une hauteur manometrique H p qui 
permet de reduire le diametre D en gardant le mcme debit Q. La valeur de cette 
hauteur manometrique peut etre obtcnue par application de l'equation (2.12) : 



H = 10,675 L 

p 1 



_Q 



-AH 



(3.2) 



Cette relation montre clairement que la hauteur manometrique H p varie dans le 
sens inverse du diametre D. Dans Pexemple traite precedemment, l'ajout d'une 
pompe ayant une hauteur manometrique H = 5,0m permet de fournir le meme 
debit avec un diametre D = 2,0m au lieu de D = 3,21m en ecoulement gravitaire. 
Le cout d'acquisition et d'cxploitation de la station de pompage sera done 
decroissant avec le diametre de la conduite. Par ailleurs, le cout de la conduite est 
croissant avec son diametre. La figure 3.1 montre qu'il existe un diametre 
economique qui correspond a un equilibre judicieux entre l'investissement dans 
la conduite et dans la station de pompage. 

Cout 



annuel 

Cout 
annuel 
minimal 





/— Cout total 




i Coot dc la conduite 




J? 1 Cout d'cxploitation 




S ^P >< \. I / / — Cout de la pompe 




■ ► Diametre 



optimal D sp( sans P° m P e ) 



Fig. 3.1 Analyse des couts 



Remarques : 

1) Le choix du diametre n'est pas dicte seulement par des considerations economiques. La 
vitesse d'ecoulement qui resulte d'un choix donne de diametre se calcule par : 



(3.3) 
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Cette valeur doit respecter les contrainres Y, nm < V < Y nux . 

Une vitesse d'ecoulement trop faible favorise les depots et la formation de poches d'air aux 
points hauts. Une vitesse d'ecoulement trop elevee peut causer l'abrasion du materiau et 
augmenter le risque de bus lors du coup de belier. 

2) Les considerations qui viennent d'etre developpees pour le choix du diametre economique 
sont valables aussi dans le premier cas ou la gravite est defavorable. 

Finalement, le dernier cas correspond a Putilisation locale de pompes de 
surpression pour lutter contre les incendies ou maintenir des pressions adequates 
dans un systeme de distribution d'eau potable d'un secteur sureleve d'une ville. 

3.2 Description d^une pompe centrifuge 

Une pompe centrifuge est composee d'un rotor (roue a aubes) qui tourne a 
Tinterieur d'une partie fixe appclee volute ou bache spirale (figure 3.2). 




f 

aspiration 
Fig. 3.2 Pompe centrifuge 



Les pompes peuvent etre a ecoulement radial, axial ou mixte. Dans les pompes a 
ecoulement radial, Teau penetre axialement par le centre et sort radialement par la 
peripheric (figure 3.3, a et b). L'eau qui penetre par la conduite d'aspiration au 
centre de ce rotor est ensuite entrainee par les aubes et poussee vers Texterieur 
par la force centrifuge. Dans ccs pompes, l'cnergic cinetique est transformee en 
energie de pression a la sortie de la pompe. Oest justement cette pression qui 
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provoquc le mouvcmcnt ascendant dc Peau. Ccs pompes sont indiquees surtout 
pour les grandes hauteurs d'elcvation. II y a deux types d'impulseur dans les 
pompes radiales : Pimpulscur a aspiration simple et l'impulseur a aspiration 
double (figure 3.4). 

Dans les pompes a ecoulement axial, dites « pompes a helice », l'ecoulement est 
quasi axial a l'entree et a la sortie (figure 3.3, f). La pression est developpce 
principalement par aspiration. Ces pompes sont indiquees pour les faibles 
hauteurs d'elevation. 

Les pompes mixtes, ou helico-centrifugcs, constituent un melange des deux 
principes precedents (figure 3.3, c, d et e). Le liquide arrive axialement et sort 
dans une direction intermediate entre les directions axiale et radiale. Ces pompes 
fonctionnent grace a la force centrifuge et a Taction d'aspiration des aubes. Elles 
sont indiquees pour les hauteurs movenncs d'aspiration. 




ecoulement radial ecoulement mixte 

pompe centrifuge pompe helico-centnfugc 

ecoulement axial 

pompe a he lice 

Fig. 3.3 Orientation dc Pccoulcmcnt dans diffcrcnts types dc pompes 





Fig. 3.4 Roue a aspiration double 
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3.3 Nomenclature 

Les termes suivants sont utilises pour designer les differents types de charge 
associes aux pompes (voir la figure 3.5) : 

H g : la hauteur geometrique totale d'clevation, 

h a : la hauteur geometrique d'aspiration, 

h r : la hauteur geometrique de refoulemcnt, 

hfra : ^ a p erte de charge dans la conduite d'aspiration, 

h ftr : la perte de charge dans la conduite de refoulement, 

H a : la hauteur totale a Inspiration, 

H r : la hauteur totale au refoulement, 

Hp : la hauteur manometrique developpee par la pompe. 



La perte de charge totale h fr = h ft a + h fT r 
La hauteur geometrique totale H g = h a + h r 
La hauteur manometrique H = H g + h tT 




A A 



Hp 



▼ ▼ 



Fig. 3.5 Schema dc nomenclature 
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3.4 Courbes caracteristiques d'une pompe 



Pour employer une pompc centrifuge d'une maniere optimale, il faut connaitre 
ses courbes caracteristiques qui illustrent entre autres la variation de la hauteur 
manometrique et du rendement en fonction du debit. 

3.4.1 Courbe caracteristique Q-H p 

La hauteur manometrique developpee par une pompe centrifuge diminue 
generalement en fonction du debit pompe. Cette courbe se presente sous la 
forme montree a la figure 3.6. 



Hauteur de 
fermeture 



0 1 



0 Q 

Fig. 3.6 Courbe Q-H p d'une pompe centrifuge 



En pratique, cette courbe peut etre tracee point par point en utilisant le montage 
decrit a la figure 3.7 ou P c et P s representent les lectures manometriques a l'entree 
et a la sortie de la pompe. 




Pompe 



Fig. 3.7 Installation pour la mcsurc de Q-H p 



Ces lectures manometriques fournissent directement H p a Taide de la relation 
suivante : 

P-P 
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Un debitmetre, de type Venturi par exemple, mesure le debit qui correspond a 
une valeur donnee de H p . Quand la vanne de controle du debit est 
completement fermee, la hauteur manometrique lue est appelee hauteur de 
fermeture . Quand la vanne de controle du debit est completement ouverte, le debit 
indique est appele le debit de fonctionnement . Pour tracer la courbe caracteristique 
d'une pompe, on doit relever la hauteur de fermeture quand la vanne est 
completement fermee. On ouvre ensuite la vanne en trois temps pour obtenir 
approximativement Q fonctlo „ nr /3, 2(Q fonctlonnemenr /3) et Q foncrionncmcnr en rapportant 
les hauteurs manometriques correspondantes sur le graphe Q -H p . 



3.4,2 Courbe de rendement 

Le rendement r| d'une pompe se calcule comme le rapport entre la puissance 
hydraulique fournie (2.15) et la puissance absorbee par la pompe : 

T] = (puissance hydraulique fournie) /(puissance absorbee) 



PgQHp 
p 

absorbee 



(3.5) 



La courbe de rendement d'une pompe se presente generalement telle que 
montree sur la figure 3.8. 




ptimal 



Fig. 3.8 Courbe de rendement d'une pompe 



La puissance hydraulique fournie se deduit de la courbe Q-H traitee 
precedemment. La puissance absorbee doit etre mesuree directement et constitue 
en soi une troisieme courbe caracteristique de la pompe. 
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Quand le debit est nul, le rendement est nul car la puissance hydraulique fournie 

est nulle puisque PhydrauUquc = PgQH p . Le rendement augmente avec le debit pour 
atteindre une valeur maximale et diminue ensuite pour des valeurs du debit 
superieures au debit optimal. La figure 3.8 montre que le rendement d'une 
pompe centrifuge varie sensiblement en fonction du debit. On doit done 
s'assurer que le debit d'operation soit le plus proche possible du debit optimal 
pour minimiser la consommation energetique. 

Les pompes a haute pression ou a fort debit peuvent fournir des rendements 
aussi importants que 90%. Les pompes a basse pression ou a faible debit peuvent 
produire un rendement aussi mediocre que 40%. 



3.5 Vitesse specifique 

3.5.1 Definition et considerations theoriques 

La vitesse specifique n s (nombre de Brauer) d'une pompe se calcule pour le 
rendement maximal par la relation suivante : 

NQ 1/2 

ou N est la vitesse de rotation de la roue de la pompe (rpm), 
Q est le debit optimal de la pompe (m 3 / s), 
H est la hauteur manometrique correspondant au debit 
optimal (m). 



La vitesse specifique n s d'une pompe est independante de la vitesse reelle de 
rotation. Lorsque la vitesse N varie, le debit Q et la hauteur manometrique H 
vont aussi varier de telle sorte que le rapport n s = NQ 1/2 /H 3/4 reste constant. 

La valeur de la vitesse specifique est une caracteristique de chaque groupe de 
pompes semblables. Elle caracterise l'importance du debit et de la hauteur 
d'elevation que la pompe doit vaincre. 

La relation (3.6) montre qu'a valeurs egales de debit et de vitesse de rotation, les 
pompes de grande vitesse specifique (n s > 170) fonctionnent avec une hauteur 
d'elevation faible. Ces pompes sont generalement a ecoulement axial (figure 3.9). 
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Fig. 3.9 Ecoulement dans les pompes 

Adaptc dc Stephenson (1981) 



Inversement, les pompes de faible vitesse specifique (n s < 70) fonctionnent avec 
une forte hauteur d'elevation. Ccs pompes sont generalement multicellulaires a 
ecoulement radial et a aspiration simple (figure 3.9). 

Entre ces deux extremes, les pompes a vitesse specifique intermediate (n s = 100) 
fonctionnent avec une hauteur d'elevation moderee et sont a ecoulement 
semiaxial. 
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La figure 3.10 illustrc la relation cntrc la forme dc la roue et la valour de la 
vitesse specifique. Cette figure donne aussi l'ordre de grandeur du rendement 
pour differentes valeurs du debit et de la vitesse specifique. 





20 30 40 50 60 80 100 200 300 

n s (unites SI) 




ecoulement radial 

pompe centrifuge 



ecoulement mixte 

pompc heha > centrifuge 



ecoulement axial 

pompe a he lice 



Fig. 3.10 Conditions d'ccoulcmcnt dans les pompes 

Adaptc dc Carrassik H d (1982) 
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Les pompes semblables possedent un 
comportement hydraulique similaire resultant de leur 
forme geometrique. Les proprietes geometriques 
prises en consideration sont le diametre D de la roue 
et la largeur L de la sortie, tel que montre sur la 
figure 3.11 (Dupont, 1988). 



Fig. 3.11 Illustration de D et L 



Deux pompes semblables d'un meme groupe voient leurs proprietes 
geometriques obeir a un factetir d'homothetie X tel que : 



D. L. 



(3.7) 



Application 3.1 

On desire pomper un debit de 15 litres par seconde a une hauteur 
d 'elevation de 20,0m incluant les pertes de charge. La vitesse de 
rotation du moteur qui entraine la pompe est de 1460 tours par 
minute. Quel type de pompe devrait-on utiliser? 

L'equation (3.6) donne la vitesse specifique n s = 18. La figure 3.9 
montre qu\me pompe radiale doit etre utilisee. La figure 3.10 
continue ce choix en precisant le rendement de 70%. 
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3.5.2 Applications pratiques de la vitesse specifique 

La vitesse specifique est une caracteristique importante d'une pompe. Sa 
connaissance guide le choix de la pompe la plus appropriee a une situation 
donnee. Connaissant le debit Q a pomper, la hauteur d'elevation H et la vitesse 
de rotation N du moteur accouple a la pompe, on peut calculer la vitesse 
specifique n s (3.6). On choisira une pompe prototype de vitesse n, de debit q et 
de hauteur d'elevation h dont la vitesse specifique est la plus proche possible de 
la vitesse specifique calculee. On calcule ensuite le facteur d'homothetie par la 
relation suivante (Bonin, 1986): 



La pompe recherchee est une pompe du meme groupe que la pompe prototype 
dont le diametre du rotor et la largeur de sortie sont D = A,d et L = d et 1 etant 
respectivement le diametre et la largeur de sortie de la pompe prototype. 

Remarque : 

Une autre application de la vitesse specifique se trouve dans le fonctionnement d'une pompe 
centrifuge par rapport au probleme de cavitation traite plus loin. 



3.6 Regies de similitude pour les pompes centrifuges 
3.6.1 Rognage d'une pompe 

Les pompes centrifuges obeissent a certaines regies de similitude qui decoulent 
des relations exposees a la section 3.5. Soit une pompe dont le diametre de la 
roue est Dj et qui delivre un debit Q { avec une hauteur manometrique Le 
rognage de la pompe consiste a modifier le diametre du rotor pour le ramener a 
une valeur D 2 plus faible que Le debit, la hauteur manometrique et la 
puissance se voient alors modifies comme suit : 




(3.8) 



h 2 Q 2 [dJ 



(3.9) 




V 



P 2 V D J 



(3.10) 



86 



Chapitre 3 



Application 3.2 

Soit une pompe dont la roue possede un diametre de 250mm. La 
hauteur manometrique developpee est de H l — 60m et le debit est 
Q t = 60 litres par seconde. Si Ton ramene le diametre de la roue a 
225mm, quels sont la nouvelle hauteur manometrique, le debit et la 
puissance de cette nouvelle pompe? 



D'apres (3.9), HJH, = Q x /Q 2 = (250/225) 2 = 1,234. 
Done H 2 = 48,6m et Q 2 = 48,6 1/s. 
D'apres (2.15) : 

P^lOOOkg/m 3 • 9,81m/s 2 • 0,06m 3 /s • 60m = 35316W (35,3kW). 
D'apres (3.10), P 2 = 35.3kW • (225/250) 4 = 23,2kW. 



Remarque : 

Le rognage maximal des roues se situe entre 10% et 20%, selon le type de pompe. Au-dela de 
cette limite, le rendement de la pompe diminue significativement et les lois de similitude (3.9) et 
(3.10) ne sont plus verifiees. 

3.6,2 Modification de la vitesse de rotation 

Les moteurs qui entrainent les roues des pompes peuvent etre a vitesse fixe ou 
variable. Generalement, le debit a pomper varie en fonction de la demande et le 
moteur a vitesse variable permet raccommodation a cette variation en gardant un 
rendement satis faisant. Soit une pompe qui delivre un debit Q { pour une hauteur 
d'elevation H { quand le moteur tourne a une vitesse N r Lorsque la vitesse de 
rotation du moteur passe a N 2 , le debit, la hauteur manometrique et la puissance 
se voient modifies selon les rapports : 



Q, 

Q 2 



N 



(3.11) 




(3.12) 




(3.13) 
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Application 3.3 

Une pompc dont la vitesse de rotation est N, = 1400 rpm delivre 
un debit Q } = 60 litres par seconde avee une hauteur d 'elevation H { 
— 60m. On abaissc la vitesse a 1200 rpm. II faut calculer le nouveau 
debit, la nouvelle hauteur manomctrique et la puissance hydraulique 
fournic par ccttc pompc. 

N t / N 2 = 1,167. D'apres (3.11), Q 2 = Q, / 1,167 = 51,4 1/s. 

D'apres (3.12), H 2 = H, / 1,167 2 a 44,1m. 

Commc dans l'excmplc 3.2, d'apres (2.15), P x - 35,3kW. 
D'apres (3.13), P 2 = 1\ / 1,167 3 m 22,7kW. 



Remarque: 

Comme les pompes \ \ ltesse vanable sonr heaucoup plus dispendieuses que les pompes a vitesse 
fixe, une grande station de pompage sera normalement ec|iiipee d\ine ou deux pompes a vitesse 
variable et de quekjues pompes a vitesse fixe. 



3.7 Point de fonctionnement 

On se propose de rcsoudre le problemc suivant. On utilise une pompe pour 
transferer de l'cau a 15°C du point 1 au point 2, tel que montre sur la figure 3.12. 




Reservoir 



Pompe 



345678 
Debit (1/s) 



Fig. 3.12 Exemplc de pompagc 
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La courbe caracteristique de la pompe est fournie sur la figure 3.12. La conduite a 
une longueur totale de 1000m et un diametre de 75mm. Elle est faite en acier 
commercial et possede un coefficient de Ha2en- Williams de 130. II faut 
determiner le debit que va delivrer cette pompe. 

Le point de fonctionnement de la pompe est donne par le couple (Q, H p ) auquel la 
pompe va operer une fois inseree dans le systeme. Le calcul a priori du point de 
fonctionnement permet d'eviter une perte de temps due au montage d'une 
pompe inappropriee. 

En negligeant les pertes singulieres et ne retenant que les pertes par frottement 
donnees par la formule de Hazen- Williams (2.26), l'equation de Bernoulli ecrite 
entre les surfaces libres des deux reservoirs est : 



H = H +10,675 L 



f Q ^ 



V^HW J 



1,852 

(3.14) 



D 487 



La pompe doit done developper une pression H p pour equilibrer la gravite H g et 
les pertes de charge. 

En utilisant les donnees du probleme, Tequation (3.14) devient : 

H p = 1 5m + 390, 66 • 1 0 3 - Q 1 852 (3.15) 

Cette equation qui comporte deux inconnues Q et H p peut etre resolue 
graphiquement ou numeriquement. 



3.7.1 Solution graphique 

L'equation (3.15) montre que la solution du probleme est le point d'intersection 
des deux courbes H p = H p (Q) et f(Q) = 15 + 390,66 • 10 3 Q l < 852 . Ces deux 
fonctions sont superposees sur le graphe de la figure 3.13. 

Le point de fonctionnement est done Q = 5,25 1/ s et H p = 38m. 

D'une maniere generale, le point de fonctionnement est le point d'intersection 
entre la courbe caracteristique de la pompe H p et la courbe caracteristique de la 
conduite h f majoree de H . 



he s pompe s 
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Fig. 3.13 Point dc fonctionnemcnt obtenu graphiquement 

Dans le cas ou la gravite est favorable, lc point de fonctionnement est le point 
d'intersection entre la courbe caracteristique de la pompe H p et la courbe 
caracteristique de la conduite transposee de H vers le bas. 



Applica don 3. 4 



II s'agit de refaire le probleme precedent en supposant que 
l'ecoulement doit se faire dans le sens inverse, soit du reservoir 2 
vers le reservoir 1. Dans ce cas, Tequation de Bernoulli s'ecrit : 

H p + H g = h f ou H p = h t - H g . 

La figure 3.14 illustre la derniere equation. L'encrgie de la pompe et 
de la gravite s'additionnent pour equilibrer le frottemcnt. 




Fig. 3.14 Exemple dc point de fonctionnement 
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Le point de fonctionnement est maintenant Q = 6,8 1/s et H p = 
35m. Comme on pouvait s'y attendre, le debit de fonctionnement 
est plus eleve. 

Soulignons en passant qu'on peut lire sur le graphe le debit 
d'ecoulement gravitaire sans pompage. L'intersection de la courbe 
h f — H g avec l'axe des abscisses est en effet la solution de l'equation 



3.7,2 Solution numerique 

Toutes les operations et tous les calculs sont dorenavant informatises. Comme la 
solution graphique se prete mal a l'informatisation, on utilise plutot une solution 
numerique. 

Une telle solution consiste a relever au moins trois couples (Q, H) sur la courbe 
caracteristique de la pompe : (Q = 0, H = H fermeture ) et deux autres points asse2 
distances. Ces trois couples sont ensuite utilises pour trouver les coefficients a b 
et n de la fonction suivante : 

H p =a + bQ n (3.16) 
En l'occurrence, a = 50, b = -1,0 et n = -0,5150. 

On peut maintenant resoudre (3.15) numeriquement en rempla^ant H p par 
15 + 390,66- lO'.Q 1 852 dans (3.16). 

3.8 Ajustement du point de fonctionnement 
3.8,1 Problematique 

Une fois le point de fonctionnement obtenu, on peut se trouver dans une des 
trois situations suivante s : 

1) Le debit de fonctionnement trouve est tres proche du debit qu'on visait. 
C'est la situation ideale ou on passe directement aux etapes de verification de 
Tadequation du rendement et a Texamen de la question de la cavitation 
(exposee au paragraphe 3.9). 

2) Le debit de fonctionnement est inferieur au debit vise. Si la duree de 
pompage est deja a son maximum ou ne peut pas etre modifiee, il faut reviser 
le choix initial de la pompe et en choisir une de plus grande capacite. 
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3) Lc debit dc fonctionncmcnt est supcrieur au debit vise. Mcmc si on exclut la 
diminution de la duree de pompagc, plusieurs options s'offrent au 
concepteur. On a vu que le point de fonctionncmcnt est lc point 
d'intcrsection cntre les courbes caractcristiques dc la pompe ct de la 
conduite. Pour ajustcr ce point de fonctionncmcnt, il faut soit modifier la 
courbc caractcristique de la pompe par rognage ou par changement dc la 
vitesse de rotation, soit modifier la courbc caractcristique de la conduite cn 
introduisant une pcrte de charge singulicrc par vannage. 



3.8.2 Modification de la vitesse de rotation du moteur de la pompe 

Lc mode d'ajustcment du point de fonctionncmcnt qui affcetc le moins lc 
rendement de la pompe est la modification modcree de la vitesse de rotation du 
motcur qui entraine la pompe. Cettc modification peut etrc faite chcz le 
constructcur pour les motcurs a vitesse fixe. EUc pcut aussi etrc faitc en cours dc 
fonctionncmcnt pour les pompes a vitesse variable (voir figure 3.15). 




debit de fonctionncmcnt vise — 
debit de fonctionncmcnt initial. 



Fig. 3.15 Variation dc la vitesse dc la pompe 



Quand la vitesse de rotation du motcur dc la pompe est N L , les courbes 
caractcristiques de la pompe ct de la conduite se croiscnt pour donner un debit 
Qi« On chcrchc une nouvclle vitesse N 2 qui ferait croiscr la courbc 
caractcristique de la pompe avec cclle dc la conduite en Q 2 . Cctte vitesse N 2 est 
obtenuc par la regie de similitude (3.11). Du mcmc coup, la hauteur 
manomctrique et la puissance se voient aussi modifiees selon (3.12) ct (3.13), tel 
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qu'expose a la section 3.6.2. Lc cout d'une pompc a vitcssc variable est beaucoup 
plus eleve que celui d'une pompe a vitesse fixe. 

3.8.3 Modification du diametre du rotor de la pompe 

Si le debit est plus grand que necessaire, il y a moyen de reduire le diametre du 
rotor pour diminuer le debit et ajuster ainsi le point de fonctionncment tel 
qu'illustre par la figure 3.16. 



courbes d'egal rendement 




LI i i ► 

Q: Qi Q 
debit de ibnctionnemenl \ ise — ^ y 
debit de lbnctionnement initial 



Fig. 3.16 Rognage de la roue de la pompe 

Le constructeur met, a priori, le plus grand diametre possible a Pinterieur de la 
volute pour tirer le maximum de puissance. Mais en reduisant le diametre de Dj a 
D 2 on obtient le nouvcau debit de fonctionncment recherche. 

Scion les regies de similitude exposces a la section 3.6.1, lc diametre cherchc D 2 
est obtenu par (3.9). Par la memc occasion, la hauteur manomctrique et la 
puissance se voient modifiees scion (3.9) et (3.10). 

Cette option vicnt au deuxieme rang, apres la modification de la vitesse de 
rotation, par rapport a la diminution du rendemcnt de la pompe. 

3.8.4 Reduction du debit par vannage 

La fermeture de la vanne cree une perte de charge singulicre qui dresse la courbe 
caracteristique de la conduite en reduisant le debit (figure 3.17). 
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Lc coefficient dc pcrtc dc charge singulicre K, qui est presque nul pour la plupart 
des vannes quand celles-ci sont ouvertcs, augmente rapidement avec la fermeture 
d'une vanne et atteint l'infini quand la vanne est completemcnt fermce. 



J': vanne portiellement fermce 

J : vanne ouvertc 




dibit dc lbnclionncmcnt vise - 
debit dc lbnclionncmcnt initial 



Fig. 3.17 Vanne sur la conduite de refoulement 

Cette option est sans conteste la plus dc favorable du point de vuc rendement 
quand elle est utilisec d'une maniere svstcmatique. 

3.9 Probleme de cavitation dans les pompes 

Pour traitcr le probleme de la cavitation dans les pompes centrifuges, regardons 
cc qui se passe du cote aspiration d'une pompc. 

Deux cas peuvent se presenter : 

1) l'eau a pomper se trouve a un point plus bas que le niveau de la pompc 
(puits, lac, riviere...) comme sur la figure 3.18 (1); on dit alors que le 
pompagc se fait en depression. 

2) Teau a pomper se trouve a un point plus haut que le niveau de la pompc, 
commc sur la figure 3.18 (2); on dit dans cc cas que le pompagc sc fait en 
surpression. 
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Le pompage en surpression peut se presenter quand l'amenagement d'une station 
de pompage a ete realise volontairement a un endroit plus bas que celui du 
reservoir d'ou l'eau est pompee pour assurer une pression adequate a l'entree des 
pompes. Ce cas peut aussi se presenter quand l'ecoulement peut sc faire d'une 
maniere gravitaire mais peut profiter de la contribution du pompage. Cc dernier 
cas se presente quand la denivellation entre le reservoir source et le point 
d'arrivee est faible et on choisit d'installer une pompe pour assurer un bon debit 
tout en ayant un diametre de conduite economique. 

L'application de l'equation de Bernoulli entre un point (1) situe a la surface libre 
du reservoir et un point (e) situe dans la conduite d'aspiration juste avant l'entree 
dans la pompe s'ecrit : 



Avec les hypotheses habituelles, cette equation s'ecrit pour un pompage en 




(3.17) 



ou 



P c , 2 e et V c designent respectivement la pression, Tencrgie 
potentielle et la vitesse a Tentree de la pompe, 
h fra designe la charge totale perdue par frottement et dans les 
singularites du cote aspiration. 



depression: 



e atm 




(3.18) 



pompe 




(1) pompage en depression 



(2) pompage en surpression 



Figure 3.18 Differentes configurations du cote aspiration 



II est clair d'apres Texpression (3.18) que la pression P e a l'entree de la pompe est 
plus basse que la pression atmospherique. II s'agit d'une depression. 
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Selon les observations de la physique qu'on retrouve dans les ouvrages de 
thermodynamique, si la pression a l'entree de la pompe atteint la pression de 
vapeur pour la temperature de l'eau, le liquide passe a l'etat de vapeur. Une fois 
entrees dans la pompe, ou regne une haute pression, les bulles de vapeur 
implosent en produisant un bruit de cailloux secoues, en endommageant et usant 
prematurement les aubes du rotor de la pompe. Sur le plan hydraulique, lorsque 
la pompe fonctionne en condition de cavitation, la pression et le rendement 
delivres par la pompe chutent d'une maniere brusque et marquee. A un niveau 
avance de cavitation, il y a rupture de la veine liquide et desamor^age de la 
pompe. En pratique, on observe le phenomene de cavitation decrit 
precedemment bien avant que la pression a l'entree de la pompe (PXbs atteigne la 
pression de vapeur P v qui varie avec la temperature de l'eau. C'est pour cette 
raison que nous definissons une charge absolue nette a Inspiration en excedent a 
la charge de pression de vapeur a une temperature donnee : 



(NPSH) disponible = 



IpgJabs Pg 



Patm 



V 2 P 

-K-~^- — (3.19) 



Cette charge d'aspiration est notee NPSH (Net Positive Suction Head) dans les 
ouvrages rediges en anglais. 

Aux conditions atmospheriques standard et a une temperature de 20°C, la 
pression atmospherique et la pression de vapeur valent : 

^ SL = 10,33m (eau) et -^-= 0,24m (eau) 

Pg Pg 

L'equation du NPSH (3.19) s'ecrit alors : 

(NPSH) disponible = 10,09m-^-h a -h fta (3.20) 

2g 

Dans les conduites bien con^ues, la vitesse d'ecoulement est de Tordre de lm/ s, 
de telle sorte que le terme V e 2 /2g (« 0,05m) peut soit etre neglige soit inclus dans 
h fta comme un terme de perte de charge singuliere avec un coefficient K = 1. 
L'equation du NPSH simplifiee s'ecrit alors : 

(NPSH) disponible = 10m-h a -h aa (3.21) 
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On voit qu'une fois tous les parametrcs dc l'installation fixes (diametre, longueur, 
materiau), la charge disponible a l'cntrcc de la pompe decroit d'une maniere 
parabolique en fonction du debit pompe. 



h 

A pour un debit donne 




Fig. 3.19 NPSH pour pompage en depression 



Le figure 3.19 represente l'illustration graphique de Pequation (3.25) dans le cas 
d'un pompage en depression. 

D'un autre cote, le constructeur de pompes effectue des tests independamment 
de toute installation et determine la charge minimale requise a Tcntree de la 
pompe pour eviter le phenomene de cavitation. Les mesures se prescntent sous 
la forme dc la courbe caracteristique de la pompe donnant le NPSH requis en 
fonction du debit, tel que montre sur la figure 3.20. 




Fig. 3.20 Courbe caracteristique d'une pompe 
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Lorsqu'on installc la pompc a unc hauteur statiquc h a donnee ct avee des 
dimensions dc la conduitc d'aspiration fixees, il faut supcrposcr les courbes du 
(NPS^d.pon.hie ct du commc lc montrc la figure 3.21. 



On voit claircment qu'il existe un debit critique pour lequel la charge disponible 
est egale exactement a la charge requise. Pour des debits inferieurs a ce debit 
critique, la charge disponible, representee par (NPSH) D , est supericure a la charge 
requise et il n'y aura aucun danger de cavitation. Pour des debits superieurs au 
debit critique, on voit que la charge disponible est infericure a la charge requise et 
il y a danger de cavitation. Par consequent, quand on determine le point de 
fonctionnement d'une pompe, il faut que le debit correspondant soit inferieur au 
debit critique pour eviter le phenomene de cavitation. 

h 

10m 




point 
critique 



critique 



Pas de cavitation cavitation 



Fig. 3.21 NPSH 



Rcvenons maintenant a la figure 3.18 (2). Commc le pompage s'opere en 
surpression a partir du point 1, Tequation (3.21) doit s'ecrire : 



NPSH = 10m + h -h~ 

a tt.a 



(3.22) 



On pcut done ccrirc d'unc manicrc generale : 



NPSH = 10m ±h a -h ft a 



(3.23) 



Ce NPSH exprime la charge reellement disponible dans une installation donnee, 
unc fois la hauteur statiquc a l'aspiration h ;l ct tous les parametrcs qui cntrent en 
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consideration dans le calcul de la perte de charge totale du cote aspiration h fta ont 
ete fixes. C'est pour cette raison que Ton designe cette charge par : 



( Np SH) disponible =10m±h a -h ft , a 



(3.24) 



En remplacant h fta par son expression (2.21), on obtient 



(NPSH) 



disponible 



= 10m + h a -0,0827f 



L t,aQ" 

d! 



(3.25) 



Application 3.5 

Verifions s'il y a risque de cavitation pour la pompe du cas montre 
a la figure 3.22. 

vers le 
pompe / reservoir 

(V 

vanne 




Fig. 3.22 Exemple de pompage en depression 



La courbe du (NPSH) reqms fournie par le manufacturier de la pompe 
est montree sur la figure 3.23. 

Les donnees du probleme sont : 

- eau a 4°C, 

- pertes de charge singulieres : crepine (K=10) 5 vanne (K=3) 5 

- diametre de la conduite d'aspiration = 0,075m, 

- pression atmospherique standard = lOlkPa, 

- C mv = 130, 

- debit pompe Q = 5,0 1/s. 
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(NPSH)^,, = 10m - h fl - h„ 
h = 4m 



h fta = L 

n,a 



' 3,59 1 

V C HW J 



- — +0,0826— V K 
D D 4 ^ ' 



h =6 

ft.a 



f3,59^ 


v l.8552 

) 


^0,005' 8?: 




I 130 , 




v 0,075 487 


J 



0,005" . 

+ 0,0826- (10+3) 

0,075' V ' 



f = 0, 1 28m + 0, 848m = 0, 976m 



Le (NPSH)^^ est done (10m - 4m - 0,976m), soit 5,024m. 

(NPSH) , 



B 

a 

c 
DC 



5 
4 




Q (l/s) 



Fig. 3.23 Courbc caracteristique dc la pompc 



D'apres la figure 3.23, lc (NPSH) rcc)LUS est dc 5m pour le debit de 
fonctionnement de 5 l/s. 

Le (NPSH)^^ etant superieur au (NPSH) requis , il n'y a pas de 
danger de cavitation. 



Remarques importantes 

1) Supposons qu'a la suite d'une penode seche soutenue, lc niveau du reservoir considere 

dans l'exemple precedent ait baisse de 1 metre. Hst-ce qu'il \ a danger de cavitation? 
Le (NPS^cHspombie devient 10m - 5m - 0,976m = 4,024m. 

Comme le (NPSH) at|Llls est toujours 5 metres, il v a danger evident de cavitation. 
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2) Le niveau du reservoir est maintenu a sa valeur initiale mais, a la suite d'une periode 
chaude, la temperature de l'eau a atteint 30°C. Y a-t-il danger de cavitation? 
Rappelons que la formule (3.21) du NPSH a ete etablie pour une temperature de l'eau de 
4°C. Comme la temperature est maintenant beaucoup superieure a 4°C, la pression de 
vapeur se trouve modifiee. En utilisant la formule initiale : 

V 2 P 
(NPSH) =10,33m-h - — -h - — 

2g pg 
= 10,33m - 4,00m - 0 5 05m -0,098m - 0,43m = 4,87m. 

Cette quantite est inferieure au (NPSH) rcquls . II y a done danger de cavitation. 

3) Tous les parametres sont identiques a ceux de l'application 3.5, sauf que quelques annees 
apres Installation, la conduite d'aspiration s'est corrodee de telle sorte que le coefficient 
de Hazen- Williams est devenu Chw — 40. Quel est l'effet sur la cavitation? 

La perte de charge dans la conduite d'aspiration devient maintenant hf t , a = 1,98m et le 
(NPSH)d lsp()nl bic devient 10,00m - kfa -h a = 4,02m. Cette charge est inferieure au 
(NPSH) rcquls , d'ou un danger de cavitation. Si on avait de plus pris en consideration 
l'effet de la reduction du diametre de la conduite, le resultat aurait ete plus inquietant 
pour la cavitation. 

4) Considerons maintenant le cas ou le systeme de l'exemple doit etre installe dans une 
region montagneuse situee a une altitude de 1000m, avec les memes parametres de 
depart. Y a-t-il danger de cavitation? 

P alm 

A une altitude de 1000m, — — n'est pas 10,33m (eau) mais seulement 9,12m (eau). Le 

Pg 

(NPSH)dis p( >nibie est done diminue de 1,21m et devient 3,90m. Cette charge etant 
inferieure au (NPSH) rcHUls , il y a danger de cavitation. 

Trois conclusions peuvent etre tirees des remarques precedentes : 



1) Une premiere conclusion est d'ordre general : il faut se mefier du culte 
des formules toutes pretes et ne jamais perdre de vue les hypotheses 
sous-jacentes; il faut remonter a la formulation de base quand une 
hypothese n'est pas respectee. 

2) Une deuxieme conclusion concerne specifiquement le probleme de 
cavitation. Uingenieur doit considerer, des l'etape de conception, les pires 
conditions de fonctionnement. II ne doit pas se fier a un niveau des 
hautes eaux pour calculer h a mais prendre en consideration au moins la 
fluctuation sur une annee complete en se gardant une marge de securite 
de 1,0 metre. II doit aussi prendre en consideration le vieillissement de la 
tuyauterie et la reduction eventuelle du diametre. 

3) On conclut aussi qu'on peut eliminer la cavitation si on peut : 

augmenter le diametre de la conduite d'aspiration, 

abaisser le niveau de la pompe, 

rehausser le niveau du reservoir d'aspiration, 
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rcduirc lc frottcmcnt dans la conduitc d'aspiration, 

rcduire lc nombre de singularites sur la conduitc d'aspiration, 

rcduirc la vitcssc dc rotation, 

rcduirc lc diamctrc dc la roue dc pompe, 

diminucr lc debit pompc, 

utiliscr des pompes plus pctitcs cn parallelc, 

utiliscr des pompes vcrticalcs ou submcrsiblcs. 

3.10 Criteres cP acceptation du point de fonctionnement 

Une fois lc debit dc fonctionnement acceptc par rapport a sa valcur quantitative, 
il faut examiner deux paramctres qualitatifs : 1) l'acccptabilite du rendement et 2) 
la securitc du point de vuc dc la cavitation. 

1) Pour les grandes stations dc pompage ou la quantite d'encrgie en jeu est 
considerable, le rendement X] doit restcr le plus prcs possible du rendement 
optimal (T] ()pr ) pour chacunc des pompes. Une pertc de 1% de rendement 
peut se reflcter en dizaines dc millicrs de dollars sur le cout annuel dc 
Tcnergic. En tout etat de cause, on ne doit pas tolcrer un ecart dc rendement 
sup eric ur a 5%. 

2) Le debit dc fonctionnement se trouve-t-il dans la zone de cavitation? Pour 
repondrc a cctte question il faut superposer sur le memc graphe, d'unc part, 
les courbes caractcristiques de la pompe ct dc la conduitc pour trouvcr le 
point de fonctionnement et, d'autre part, les courbes du NPSH^,^ et du 
NPSH rccjuls pour trouvcr lc debit critique au-dela duquel il y a cavitation 
(figure 3.24). Si le debit de fonctionnement est supcrieur a cc debit critique il 
y a cavitation. Dans cc cas, unc des solutions proposecs a la section 3.9 pcut 
etrc envisagec. 




Fig. 3.24 Point dc fonctionnement ct zone dc cavitation 
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3.11 Pompes en serie et pompes en par allele 

Une station de pompagc rcnfcrmc gcneralcment plusicurs pompes arrangees en 
serie ou en parallele pour plusicurs considerations techniques et operationnelles. 
Comme on va le voir, il y a une analogic cntrc lc fonctionnement des conduites 
et des pompes en serie et en parallele. 

3.11.1 Pompes en serie 

On dit que des pompes sont placccs cn scric quand lc debit qui passe par 
chacune d'elles est le mcmc alors que les prcssions dcvcloppees s'additionnent 
(figure 3.25). On verifie le NPSH a l'entree dc la pompe V x seulement. 




Fig. 3.25 Pompes cn serie 

Q,=Q 2 - =Q„ (3.26) 

H, =H I +H 2 +... + H n (3.27) 

On utilise done des pompes cn scric pour attcindrc de grandes hauteurs 
d'elevation. La courbe caractcristiquc cquivalentc de plusieurs pompes en serie 
(figure 3.26) s'obtient a partir des courbes caractcristiques individuelles en 
appliquant les equations (3.26) et (3.27). 
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Fig. 3.26 Courbc caractcristiquc dc deux pompes cn serie 



Pour des considerations techniques et economiques, on n'utilise pas des pompes 
en serie mais plutot des pompes multicellulaires qui sont basees sur le meme 
principe. On obtient unc pompe multicellulaire en intercalant sur le meme arbre 
plusieurs roues montees en serie. 

Pour trouver le point de fonctionnemcnt individucl de chacune des pompes 
placees en serie, on commence par trouver le point de fonctionnement de 
Pensemble des pompes. Commc le montre la figure 3.27, ce point est 
Intersection de la courbc caractcristiquc de la pompe equivalente C.C.P.E. avec 
la courbe caracteristique dc la conduitc equivalente C.C.C.E. 




Fig. 3.27 Point dc fonctionnemcnt pour des pompes en serie 
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La hauteur manometrique fournic par chacunc des pompes est lue sur la courbe 
caracteristique pour la valeur du debit egale au debit de fonctionnement. 

Par ailleurs, la puissance totale absorbee pcut etre calculee par la formule : 



H, H, 



H. 



+ ^ + ... + — 



(3.28) 



ou r|i , r|2 , . . ., t\ m sont les rendemcnts respectifs des pompes corrcspondant aux 
hauteurs de fonctionnement H l5 H 2 , . . . H n . 

Soulignons finalcmcnt que lorsque plusicurs pompes sont placees en serie, sculc 
la premiere risque de manquer de pression a son entree et de subir la cavitation. 
II faut done verifier la condition de cavitation uniqucment pour cctte pompe. 



3.11.2 Pompes en parallele 

On dit que des pompes sont placees en parallele quand leurs points d'aspiration 
ct de refoulcment sont identiques (figure 3.28). 



Q-r refoulcment 




Fig. 3.28 Pompes cn parallele 

En ecrivant l'equation de Bernoulli cntre les points 1 ct 2 pour chacunc des 
pompes (figure 3.28), on constate que : 



H, = H, 



H. 



(3.29) 



Q, . = Q,+Q 2 +... +Q n 



(3.30) 
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D'aprcs (3.30), lcs pompcs sont placccs cn parallele pour augmenter le debit. En 
fait, dans unc station dc pompagc, lc debit varie gencralement en fonction de 
Fhcure de la journee et de la journee dc la semaine. A fin de couvrir une grande 
gamme de variations de debit avee un rendemcnt acceptable, il faut faire 
demarrer ou arrcter successivement un certain nombre de pompes selon la 
variation de la demande. 

Les relations (3.29) et (3.30) pennettent de trouver la courbe caracteristique 
d'une pompe equivalente rcprcscntant deux pompcs placccs en parallele (figure 
3.29). 



H(m) 
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Ql Q 2 ^^2 

Fig. 3.29 Courhc caracteristique dc pompcs en parallele 



Pour trouver le point dc fonctionncment individuel de chacune des pompes 
fonctionnant cn parallele, on commence par trouver le point de fonctionnement 
global dc pompagc. Comme lc montrc la figure 3.30, cc point est l'intersection de 
la courbe caracteristique equivalente des pompes (C.C.P.E.) avec la courbe 
caracteristique equivalente des conduitcs (C.C.C.E.). Le debit fourni separement 
par chacune des pompcs est lu sur leurs courbes caracteristiques respectives 
(C.C.P,, C.C.P^) pour une hauteur H = H toncnonncmcnr . 
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H 



C.C.C.E. 



H 



fonct 




Qi Q a Q| 



i 2 ^ fonct M 
Fig. 3.30 Point dc fonctionnement pour pompcs cn parallele 

Soulignons que lorsque plusicurs pompcs sont placees en parallele, il faut 
examiner separement la question de la cavitation pour chacune des pompes avec 
leurs debits individuels respectifs. 

Par ailleurs, la puissance totale absorbee peut etre calculee par la formule : 

Q, Q, 



% ■ =pgH roiK , 



n, 



V Mi 



n„ J 



(3.31) 



ou r|i , r|2 , . . r| n sont les rendements respectifs des pompes correspondant aux 
debits de fonctionnement Q l5 Q 2 , . . . Q n . 

3.12 Amorgage des pompes centrifuges 

Une pompe centrifuge n'est pas capable de commencer a aspirer Teau d'elle- 
meme. II est necessaire de prevoir un systeme de remplissage de la conduite 
d'aspiration pour amorccr la pompe. Afin d'eviter que l'eau d'amor^age ne 
retourne vers le puits de pompage, il faut munir la conduite d'aspiration d'un 
clapet anti-retour. II existe en pratique plusicurs procedes d'amor^age des 
pompes centrifuges (Dupont, 1988). 



3.13 Profondeur d'immersion des prises cPeau 

La figure 3.31 illustre le principe de calcul dc la profondeur d'immersion 
minimalc necessaire pour eviter des tourbillons et Pintroduction d'air dans la 
conduite d'aspiration. Par ailleurs, les prises d'eau seront espacees d'une distance 
de deux fois le diametre de la cloche d'entree de chacune des pompes. 



\jupompts 
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IMMERSION minimum (pi) 




200 1000 10000 100000 

r 

DEBIT (gallons US par minute) 

Fig. 3.31 Profondcur d'immersion dcs cloches d'aspiration (ASCE) 

3.14 Choix des pompes 

Une station de pompage type comprend plusicurs pompes placees en serie et en 
parallele. Le debit maximal ultime se repartit cntre les pompes placees en 
parallele pour faire face a la variation horaire et saisonniere de la demande. 
Quand la hauteur de relevement est tres importante et depasse quelques 
centaines de metres, les pompes multicellulaires s'imposent. 

A fin de satisfaire au mieux les besoins de leurs clients, les constructcurs offrent 
sur le marche une grande gamme de types de pompes pouvant fournir differents 
debits et hauteurs manometriques. Le choix de la combinaison de pompes avec 
le meilleur rendement sc fait a Paide d'abaques sur lesquels est indiquee la portion 
de la hauteur manometrique ou le rendement est admissible. Pour chaque type de 
pompe, on indique la courbe caracteristique de la pompe pour le diametre 
maximal et minimal de la roue. 
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Lcs chiffrcs utilises dans la figure 3.32 pour designer le type de pompe indiquent 
les caracteristiques de ces pompes. Leur signification illustree a l'aide de la 
pompe 2/32-200 est la suivante : 
2 nombre d'etages, 

32 diametre nominal de la tubulure de refoulcment, 
200 diametre nominal de la roue. 

En suivant lc principe de fonctionnement, on peut partager le debit entre 
plusieurs pompes placees en parallele ou repartir la hauteur manometrique entre 
plusieurs rotors places en serie. 



H(m) 




2 3 4 5 6 8 10 20 30 40 5060 80 100 200 300 500 700 



Q(m 3 /h) 

Fig. 3.32 Puissance des pompes a volute PN 10 

Adaptc de Ptfll (lW] 
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RESUME 

1- Le fonctionnement d'une pompc se trouvc cn superposant la courbe 
caracteristique de la conduitc a la courbe caracteristique de la pompe : 

H 
H p 



0 

Q foncr. Q 



2- Le point de fonctionnement ainsi trouve peut etre ajuste pour diminuer le 
debit sans trop affecter le rendement en utilisant les regies de similitude 
suivantes : 









r 2i " 


2 


fN, 


Q 2 


N 2 


H, 




Pi 




Q> _ 


(\) 


H , _ 


(Bl] 






Q 2 


l D 2 J 






P 2 


vD 2 



V 



3- Pour eviter la cavitation dans les pompes centrifuges, il faut que le 
(NPSH)^^ soit superieur au (NPSH) rcc]LUS . Graphiquement ceci se traduit 
par : 
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> 

pas de cavitation cavitation 



4- Lorsque des pompes sont placees cn scrie, lc debit qui les traverse est le 
meme et la hauteur manometrique equivalentc est la sommc des hauteurs 
manometriques developpces par chacune des pompes. 



5- Lorsque des pompes sont placees en parallele, elles developpent toutes la 
meme hauteur manometrique. Le debit total transporte est la somme de tous 
les debits. 



110 



Chapitre 3 




> 

pas de cavitation cavitation 



4- Lorsque des pompes sont placees cn scrie, lc debit qui les traverse est le 
meme et la hauteur manometrique equivalentc est la sommc des hauteurs 
manometriques developpces par chacune des pompes. 



5- Lorsque des pompes sont placees en parallele, elles developpent toutes la 
meme hauteur manometrique. Le debit total transporte est la somme de tous 
les debits. 
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Exercice 3.1 

Quel genre de pompe doit-on utiliser pour deplacer un debit de SO litres/seconde I une hauteur 
d'elevation de 25,0m a Faide d'un moteur ayant une vitesse de rotation de 2500 rpm? 
Quel est le rendement approximatif de cette pompe? 

Exercice 3.2 

Quel genre de pompe doit-on utiliser avec un debit de 600 litres/seconde et une hauteur 
d'elevation de 8,0m lorsque la vitesse de rotation du moteur est de 1500 rpm? 
Quel est le rendement de cette pompe? 

Exercice 3.3 

Quel genre de pompe doit-on utiliser avec un debit de 200 1/s et une hauteur d'elevation de 
50,0m lorsc|ue la vitesse de rotation du moteur est 1500 rpm? 
Quel est le rendement de cette pompe? 

Exercice 3.4 



Soit une pompe dont la courbe caracteristic|ue est donnee au tableau ci-apres : 



Debit (1/s) 


0 


10 


20 


30 


40 


50 


60 


70 


80 


Hp(m) 




21,75 


20 


19 


17,5 


16 


14 


11 


8 


n (%) 


0 


25 


50 


70 


80 


82 


80 


70 


65 



La station de pompage est installee entre deux reservoirs (figure 3.33) dont les surfaces libres 
presentent une denivellarion (hauteur geometrk|ue) de 14,0m. 



14m 



Q 



Reservoir 



Source 



Fig. 3.33 Station dc pompage cntre deux reservoirs 
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La conduite tres incrustee possede un coefficient de Ha2en- Williams de 70. Elle a une longueur 
rorale de 6,0km et un diametre de 315mm. 

Apres rehabilitation par une methode de chemisage, la conduite possede un coefficient de Hazen- 
Williams de 150 et un diametre de 295mm. 

II faut determiner le debit de fonctionnement de la pompe avant et apres rehabilitation. On 
neglige les pertes de charge singulieres. 



Exercice 3.5 



On considere une station de pompage constitute de cinq pompes en parallele. Chaque pompe a 

la courbe caracteristique h p = 20,0m - 0,09Q 2 . 

(Quelle est la courbe caracteristique de la pompe equivalente? 

Quelle aurait ete la courbe caracteristique equivalente si ces pompes avaient ete placees en serie? 



Exercice 3.6 



Deux pompes identiques placees en parallele puisent Peau d'une source pour la refouler vers un 
reservoir, tel que montre sur la figure 3.33 de l'exercice 3.4. La conduite de refoulement a une 
longueur totale de 6,0km, un coefficient de Hazen- Williams Cnw= 150 et un diametre D=0,510m. 
La courbe caracteristique de chacune des pompes est la meme que celle fournie au tableau de 
Fexercice 3.4. On neglige les pertes de charge singulieres. 

1) II faut trouver le debit de fonctionnement de chacune des pompes. 

2) 11 faut trouver la puissance absorbee par chacune des pompes. 



Exercice 3.7 



Deux pompes identiques placees en serie puisent l'eau d'une source pour la refouler vers une 
reservoir, tel que montre sur la figure 3.34. 

La conduite de refoulement a une longueur 
totale de 6,0km, un coefficient dc Hazen- 
Williams de Cmv = 150 et une diametre D = 
0,510m. La courbe caracteristique de chacune 
des pompes est fournie sur le tableau ci-joint. 



28m 



o 



Reservoir 



Source 



Fig. 3.34 



1) II faut trouver le debit de fonctionnement 
et la hauteur manometrique de chacune des 
pompes. 



2) II faut trouver la puissance absorbee par chacune des pompes (p = 1000kg/m 3 ). 



Debit (1/s) 


0 


10 


20 


30 


40 


50 


60 


70 


80 


Hp (m) 




21,75 


20 


19 


17,5 


16 


14 


11 


8 


T! (%) 


0 


25 


50 


70 


80 


82 


80 


70 


65 
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Exercice 3.8 



40 
30 
20 



10 



A 
x 

Reservoir 1 



0.1 



Courbe caracteristique 
dc la pompe 




0-2 0.3 Q( m 3/ S ) 



D,.L, 



Bv-pass 



B W 

x T 



10m 



Reservoir 2 



Fig. 3.35 



L'ecoulement entre deux reservoirs 1 
et 2 peut se faire de A vers B ou de B 
vers A (figure 3.35). La pompe 
centrifuge dont la courbe 
caracteristique est fournie sur la figure, 
peut operer dans les deux sens 
d'ecoulement. Les deux reservoirs sont 
relies par deux conduites de 
caractenstiques differentes. 
La conduite 1 a les proprietes 
sm\ antes : 

Diametre Di = 305mm 
Longueur Li = 30,0m 

Cmn = 140 
La conduite 2 a les proprietes 
sutvantes \ 

Diametre Do = 255m 

Longueur Lo = 350m 

C«W2 = 130 
Les pertes de charge singulieres sont 
negligees. 



II faut evaluer par la methode graphicjue le debit fourni par it systeme pour les 3 cas suivants : 



1) pompe non operante et by-pass ouvert, 

2) pompe en fonctionnement et by-pass ferme, recoulement se faisant de A vers B, 

3) pompe en fonctionnement et by-pass ferme, Tecoulement se faisant de B vers A. 



Exercice 3.9 



Station de 
pompage 



bf¥U 



El. 138.0m 




D 900mm 
L - 30.0km 
CHW 140 



La station de pompage de la figure 

3.36 est constitute de trois pompes 

fonctionnant en parallele. 

Cliaque pompe est constitute de 

trois cellules en serie. 

La courbe caracteristique d'une 

cellule type est donnee au tableau ci- 

apres. 

1) Quel est le debit de 
fonctionnement lorsque toutes les 
pompes sont en marche? 

2) Y a-t-il danger de cavitation? 



Fig. 3.36 
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( \ 

(litres/ seconde) 


LI 

n 

metres 


(NPSH) tcquls 


0 


4z,U 




25 


39,0 




50 


36,0 




"7 C 

75 


34,0 




100 


32,0 




1 9£ 


J 1,3 




150 


31,0 




175 


30,5 




200 


30,0 


10,4 


225 


29,0 


10,5 


250 


26,0 


11,3 


275 


23,5 


12,5 


300 


19,5 


14,3 



Courbe caracteristique d'une cellule 



Exercice 3.10 

On doit pomper un debit de Q = 0,8m 3 / s a une hauteur d'elevation to tale H t = 120m. Le moteur 
a une vitesse de rotation N = 3600 rpm (ns = 2000). 



Quel est le nombre necessaire de cellules? 



Les pompes 
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SYMBOLES DU CHAPITRE 3 



a : coefficient 

b : coefficient 

Ciiw ' coefficient de Hazen- Williams 

C.C.C. : courbe caracteristique d'une conduite 

C.C.C.E. : courbe caracteristique d'une conduite equivalente 

C.C.P. : courbe caracteristique d'une pompe 

C.C.P.E. : courbe caracteristique d'une pompe equivalente 

D : diametre 

f : coefficient de frottement 

g : acceleration due a la gravite 

h : hauteur d'elevation 

h a : hauteur geometrique d'aspiration 

hft,a * perte de charge dans une conduite de refoulement 

h r : perte de charge geometrique de refoulement 

H : hauteur, hauteur manometrique 

H a : hauteur totale d'aspiration 

H g : hauteur geometrique totale d'elevation 

Hp : hauteur manometrique developpee par une pompe 

H r : hauteur totale de refoulement 

K : coefficient de perte de charge 

L : longueur 

n : coefficient 

ns : vitesse specifique (nombre de Brauer) 

NPSH : charge absolue nette a Inspiration (Net Positive Suction Head) 

P : puissance d'une pompe 

P v : pression de vapeur 

q : debit 

Q : debit 

Y : vitesse moyenne d'ecoulement 

2 : cote, energie potentielle 

r\ : rendement 

X : facteur d'homothetie 

p : masse volumique du liquide 



Chapitre 4 

Coup de belier 



Objectifs 

1- Cerner le phenomene de coup de belier et connaitre les 
conditions de son apparition. 

2- Quantifier Pamplitude maximale des ondes de surpression 
et de depression dans des conditions d'adduction et de 
refoulement. 

3- Connaitre Pendroit ou survient Pamplitude maximale du 
coup de belier et definir sa repartition le long de la 
conduite. 

4- Savoir comment se transmet Ponde du coup de belier dans 
les bifurcations et les changements de section. 

5- Se familiariser avec les differents moyens de protection 
des conduites contre le coup de belier 
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4.1 Introduction 

Dans les trois premiers chapitres, Fecoulement a ete considere permanent et le 
fluide incompressible. Durant le phenomene du coup de belier, ces hypotheses 
ne sont plus verifiees. Le coup de belier, qui genere des ondes de surpression et 
de depression de grande amplitude, est un phenomene transitoire qui prend 
naissance lors du demarrage et de l'arret des pompes et des turbines ou lors de la 
fermeture de vannes. Durant ce phenomene, le liquide se comprime et la 
conduite se dilate pour absorber partiellement Ponde de choc. Avant d'analyser le 
phenomene du coup de belier, rappelons brievement les limites de 
compressibilite des liquides et d'elasticite des conduites. 



4-2 Compressibilite des liquides 

Les ecoulements de liquides peuvent etre classes en incompressibles ou 
compressibles selon que les variations de masse volumique et leur influence sur 
l'ecoulement peuvent etre considerees negligeables ou non. 

L'effet de la temperature est le plus important sur la masse volumique. La masse 
volumique de la plupart des liquides decroit lentement a temperature croissante, 
avec un taux de variation de l'ordre de -0,1% par degre Celsius. 

Comme nous considerons Feau a une temperature constante standard de 18°C, 
les variations de masse volumique ne peuvent etre que le resultat de Taction de 
forces importantes de pression, suffisantes pour modifier la distance 
intermoleculaire moyenne. 



Le module d 'elasticity E f exprime la variation de pression AP requise pour produire 
une variation relative de la masse volumique Ap/p : 

AP 

E*=— (4.1) 
Ap/p 

E f a done les dimensions d'une pression (N/m 2 ou Pa) et depend de la 
temperature de l'eau (tableau 4.1). 
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Temperature 


IVJUlobC 

voiuniique 


1 cllolOll C1C 

it/1 ♦"'v a i i •#* 

vapeur 


Module d'elasticite 


1 ("C) 


P (kg/m 3 ) 


h v (m) 
a 


h,r (kJN/m-) 


0 




0,062 


1,95 x 10" 


4 


1 AAA a 

1 000,0 


0,083 




1 n 
1U 


OOO "7 




z.,0d x 1U° 


20 


998,2 


0,239 


2,14 x 10* 


30 


995,7 


0,433 


2,16 x 10 6 


40 


992,2 


0,753 


2,17 x 10 6 


50 


988,1 


1,258 


2,18 x 10 6 


60 


983,2 


2,033 


2,19 x 10 6 


80 


971,8 


4,831 




100 


958,4 


10,333 





Tableau 4.1 Proprietes physiques de Peau douce a la pression atmospherique (101,3525 kPa) 

Par exemple, pour l'eau a 0°C, E f = 2,0 x 10 6 kN/m 2 . Ceci signifie que pour 
produire une variation de masse volumique de 0,1% (Ap/p = 0,001), il faut 
exercer un accroissement de pression de 2,0 x 10 3 kPa. Cela correspond a 
l'application d'une pression de 20 atmospheres ou encore equivaut a une colonne 
d'eau de 200 metres. On ne rencontre normalement de telles pressions que lors 
d'un coup de belier. 



4.3 Elasticitc des conduites 

Un cas frequent qui implique le calcul de forces de pression est celui des 
conduites circulates sous pression lors d'un coup de belier. 

La surpression du coup de belier qui vient s'ajouter a la pression residuelle de 
service peut provoquer des tensions excessives dans le materiau de la conduite. 
Dans l'etape de conception, il faut verifier que cette tension (a) est inferieure a la 
tension admissible G adm pour le materiau utilise et choisir l'epaisseur et le 
diametre de la conduite en consequence. 

La figure 4.1(a) montre une section droite dans une conduite de diametre D dans 
laquelle la pression interne est p. 
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Pour une longueur L perpendiculaire a la coupe (figure 4.1b), la traction interne 
dans l'epaisseur e de la paroi doit egaler la poussee exercee par le fluide sous 
pression sur la demi-circonferencc dc la paroi : 

o(2eL)=p(DL) (4.2) 

ou a est la tension dans le matcriau de la paroi. 
On deduit de (4.2) : 

pD 

(4.3) 

2e 

Par ailleurs, la loi de Hookc permct d'ecrire : 

5D o pD 

e= — = — = — (4.4) 

D E „, 2eE ,„ 

m in 



ou 8 est la deformation, 

E m est le module d'elasticite du matcriau de la paroi. 

La pression p a prendre en consideration est la pression normale dc service 
majoree de la surpression du coup dc bclier. 
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En ecrivant que la contrainte G doit etre inferieure a la contrainte admissible 
pour le materiau considere, on obtient Pepaisseur e necessaire pour eviter la 
rupture : 

pD 

(4.5) 

"Remarque : 

Une regie de « pouce » consiste a majorer la pression normale de service de 50% pour tenir 
compte du coup de belier dans une phase d'avant-projet. Les paragraphes qui suivent precisent 
Fimportance du coup de belier selon les circonstances. 



4.4 Phenomenc du coup de belier 

Un changement de la vitesse d'ecoulement entraine une variation de pression 
dans la conduite et peut mettre en peril la tenue mecanique des machines et des 
reseaux. Ce changement de vitesse peut etre provoque par la fermeture rapide 
d'une vanne, la mise en route ou l'arret d'une pompe ou d'une turbine. Afln 
d'illustrer le phenomene du coup de belier, considerons un reservoir fournissant 
un debit Q 0 a une vitesse V 0 dans une conduite munie a son extremite d'une 
vanne de controle. Subdivisons la conduite en n tron^ons tres petits numerotes 
de 1 a n en partant de la vanne (figure 4.2). 

Quand la vanne se ferme brusquement, le tron^on 1 voit sa vitesse passer de V 0 a 
2ero en un temps At pratiquement nul. En accord avec la seconde loi du 
mouvement de Newton, on ecrit : 

lim m(V n -0) 

F= — ^-2 ^ = oo 

At -> 0 At 



La force resultante et la pression tendraient vers une valeur infinie et la conduite 
devrait se desintegrer. Heureusement ce cas extreme ne se produit pas avec cette 
ampleur pour les raisons suivantes : 

1- Le changement de vitesse ne peut pas etre instantane car la fermeture de 
vanne requiert un certain temps. 
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2- Tel qu'expose dans les paragraphes 4.2 et 4.3, le liquidc sc comprimc ct la 
paroi dc la conduite se dilate pour absorber une certaine quantitc d'energie et 
limiter le choc. 











n 


n-1 


n-2 


- - 


3 


2 


1 





Fig. 4.2 Subdivision de la conduite 



Le tron^on 1, qui est maintenant au repos, va arreter le troncon 2 qui voit sa 
pression augmenter et, de proche en proche, le phenomenc se propage jusqu'au 
troncon n. 

Ainsi, raugmcntation de pression gagne tour a tour les tron^ons 1, 2, 3, . . .n qui 
voient succcssivement leur volume d'eau se comprimer et la paroi se dilater pour 
absorber le choc. 

II s'agit done d'une onde de surpression qui remonte la conduite, de la vanne 
jusqu'au reservoir (figure 4.3 b). On peut comparer cette premiere phase a un 
carambolage qui se produit sur une autoroute. Le premier conducteur (goutte 
d'eau) qui frappe un orignal (la vanne) et s'immobilise voit les autres 
conducteurs, qui le suivent de pres et ne respectent pas la limite de vitcsse, se 
tamponner les uns apres les autres. 

A la fin de cette premiere phase, la pression dans le troncon n est beaucoup plus 
elevee que la pression H 0 dans le reservoir (figure 4.3 c). Le gradient de pression 
fait couler l'eau de la conduite vers le reservoir et les tron^ons n, n-1, n-2. . .3, 2, 1 
tour a tour se decompriment. Une onde de depression se propage vers la vanne 
comme le montre la figure 4.3d. Pendant ce temps, Teau qui est en arriere du 
front de l'onde est expulsee vers le reservoir tandis que la conduite se contracte 
et que l'eau se decomprime. 
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Le temps requis par le voyage aller-retour de Tonde de choc (vanne — > reservoir 

—> vanne) est 2L/c, L etant la longueur de la conduite et c la vitesse de 
propagation de Tonde dans la conduite. La vitesse c est aussi appelee « celerite ». 

La figure 4.3e montre qu'au moment ou Tonde de depression arrive a la vanne 
fermee, toute la masse d'eau de la conduite est en mouvement vers le reservoir. 
L'inertie de cette masse d'eau cause alors un abaissement de la pression a la 
vanne, la pression devenant inferieure a la valeur de la pression statique normale. 

Une troisieme periode d'oscillation commence avec une propagation vers le 
reservoir d'une onde de depression comme Tindique la figure 4.3f. Au moment 
ou cette onde atteint le reservoir, Teau de la conduite est de nouveau a Tarret et la 
pression dans la conduite est inferieure a la pression due au niveau du reservoir 
(figure 4.3g). 

L'eau envahit done a nouveau la conduite, ce qui amorce une quatrieme periode 
d'oscillation marquee par la propagation vers Taval d'une onde de pression qui 
ramene la conduite a ses conditions initiates avec un ecoulement dirige vers Taval, 
a Tarriere du front d'onde (figure 4.3h). Cette periode se termine a Tinstant 4L/c. 

A ce moment precis, la conduite se trouve dans des conditions similaires aux 
conditions initiales a Texception du fait que la vitesse de Teau dans la conduite est 
moindre que la vitesse initiale. Cette situation resulte des pertes d'energie dues au 
frottement ainsi qu'au travail de deformation du materiau de la conduite et de 
Teau. 

Un autre cycle, qui va lui aussi durer 4L/c, commence immediatement et de la 
meme maniere mais de fa$on attenuee par les pertes de charge (plus faible 
amplitude de pression). En fin de compte, apres plusieurs cycles, les ondes 
meurent, Tecoulement est completement stoppe et la pression statique regne 
partout. 
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c 

u 
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b2 



Front d'onde 



v=o 



AH 
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II. 




.a 
c 



z 
C 

Zj 

n 
2 



ZJ 

n 



Front d'onde^l 



v 0 «- 



(e) 



H, 



Front d'onde 



V 0 <* 



(0 



v=o 
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(g) 



v=o 



j- AH 
T 



r 



AH 



■> c 



* r< tut d'onde 



(h) 



v=o 



Fig. 4.3 Phases dc propagation d'unc onde de choc 
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4.5 Vitesse de propagation des ondes 

La celerite des ondes qui se propagent dans les conduites depend du module 
d'elasticite du fluide E f et du module d'elasticite du materiau de la conduite E m . 



On peut demontrer que la celerite c se calcule par (Robertson et al^ 1998) : 

E 

c_ 

p J 



xl/2 



c = 



(4.6) 



E c designe un module d'elasticite combine pour l'ensemble conduite- fluide : 

1 1 kD 



eE„ 



(4.7) 



ou 



D et e designent respectivement le diametre et l'epaisseur de la 
paroi de la conduite 

La valeur du coefficient k depend de la methode de fixation de la conduite : 
k = (1,25 - E ) pour conduites a expansion longitudinale libre, 
k — (1 — E 2 ) pour conduites encastrees aux deux extremites, 
k = (1 — 0,5e ) pour conduites avec joints d'expansion. 
E designant le module de Poisson du materiau (generalement E = 0,25) 

Si les tensions longitudinale s dans la conduite peuvent etre negligees, cela revient 
au cas particulier ou k = 1. Le tableau 4.1 presente des valeurs de E f alors que 
des valeurs de E_ sont montrees au tableau 4.2. 



Materiau 


E m (kPa) 


Aluminium 


7,0 x 10" 


Bronze, laiton 


9,0 x 10 7 


Fonte grise 


11,0 x 10 7 


Fonte malleable 


16,0 x 10 7 


Beton arme 


16,0 x 10 7 


Verre 


7,0 x 10 7 


Cuivre 


11 x 10 7 


Caoutchouc vulcanise 


1,4 x 10 7 


Acier 


20 x 10 7 


PVC 


0,2 x 10 7 


Polyethylene 


0,2 x 10 7 


Plexiglas 


0,5 x 10 7 



Tableau 4.2 Valeurs approximatives du module d'elasticite 
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La figure 4.4 pcrmct d'obtenir graphiqucmcnt ccttc cclcritc pour differents 
materiaux ct rapports epaisscur de paroi / diamctrc (e/D). 



u 

I 



- 

41 



a 

O 




0,001 



e/D 



Fig. 4.4 Cclcritc dans les conduitcs 



Pour Pcau a la temperature normalc (15°C), la formule d'Allievi permet de 
calculcr la cclcritc des ondes (Dupont, 1988): 



c = 



9900m/s 
/48,3 + r — 



(4.8) 



D ct e sont lc diamctrc ct l'epaisscur dc la conduite exprimcs dans 
les mcmcs unites, 

I est une constante proprc au matcriau : 
r = 0,5 pour Pacicr, 
r = 1,0 pour la fonte, 
r = 4,4 pour l'amiante-cimcnt, 
r = 5 pour lc plomb ct lc bcton. 
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Pour calculer la celerite dans une conduite en beton arme, le lecteur peut 
consulter les travaux de Kennison (1956). 

Les temps de parcours des ondes sont tres courts. Dans une conduite de 500m, 
la duree aller-retour d'une onde de coup de belier 2L/c n'est que d'une seconde 
pour une celerite de lOOOm/s. D'une maniere generale, ce temps de parcours 
critique pour le coup de belier varie entre 0,1s et 100s. 

Par ailleurs, on peut constater que la celerite, et par consequent la severite, de la 
surpression du coup de belier dependent directement du module d'elasticite E m 
pour un diametre et une epaisseur de conduite donnes. Ainsi, la celerite de l'onde 
et la surpression du coup de belier vont etre beaucoup plus importantes dans une 
conduite en acier que dans une conduite en PVC, toutes choses etant egales par 
ailleurs. 



Application 4.1 




11 faut determiner la celerite des ondes c dans une conduite de 


diametre interieur D = 0,50m et d'epaisseur e = 2,0cm. L'eau est a 


une temperature de 15°C. La conduite est en beton ou en fonte. 


Conduite en beton (r = 5) : 




D'apres l'equation (4.8) : 


9900m/s 
c = , = 752, 9m/s 

V 0,02 


Conduite en fonte (r = 1,0) : 




D'apres l'equation (4.8) : 


9900m/s tr ^„ . 
c = , =1156, 3m/s 

J48,3 + , °' 5 
V 0,02 
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4.6 Manoeuvre instantanee 

Aucune manoeuvre n'est instantanee car la fermeture d'une vanne requiert 
toujours un certain temps que nous appellerons t f . Cependant, si ce temps de 
fermeture t f est moindre que 2L/ c, autrement dit, si la vanne est completement 
fermee avant que la premiere onde declenchee au moment de la fermeture soit 
revenue a la vanne, alors tout se passe comme si la vanne avait ete fermee 
instantanement et Tamplitude de la surpression est maximale. 

La valeur maximale du coup de belier dans le cas ou la duree de fermeture de la 
vanne est inferieure a 2L/c est ainsi assimilable a celle qu'on aurait avec une 
fermeture instantanee. On peut demontrer que cette variation maximale de 
pression se calcule par Texpression suivante (Robertson et al 9 1998): 

Ap = pcAV (4.9) 

ou AV est la variation de la vitesse d'ecoulement a la suite de la 
fermeture 

Le coup de belier exprime en terme de hauteur de charge se presente sous la 
forme suivante : 

cAV 

AH = (4.10) 

g 

Si la fermeture de la vanne est totale et a pour but l'arret complet de 
Tecoulement, les formules (4.9) et (4.10) s'appliquent en y rempla^ant AV par la 
vitesse initiale de Tecoulement V 0 . 

Un calcul approche avec, par exemple, c = lOOOm/s et V = lm/ s, montre que la 
surpression maximale de fermeture totale vaut une charge d'environ 100m d'eau. 
Cette surpression qui vient s'ajouter a la pression de service est considerable et 
peut mettre en peril une conduite deja fragilisee par la corrosion. 

Remarquons aussi que Tamplitude de l'onde de surpression est directement 
proportionnelle a la vitesse de Tecoulement. Quand la vitesse d'ecoulement de 
Teau au moment de la fermeture d'une vanne est 2m/s, la surpression est egale a 
200m d'eau. Si cette vitesse V 2 = 2m/s etait ramenee instantanement a V t = 
lm/ s, le coup de belier serait AH = (c/g)(V 2 - V,) = 100m. Cette surpression est 
identique a celle obtenue lors de Tarret total d'un ecoulement avec une vitesse 
initiale V 0 = lm/s. 
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En cas d'arret brusque, lc coup de belier est maximal pres du robinet de 
regulation a Pextremite de la conduite (figure 4.5). 




A 

Fig. 4.5 Repartition du coup de belier : fermeture rapide 

Cettc surpression maximale demeure constante sur une longueur de conduite 
egale a L - c(t f /2), puis decroit lineairement pour devenir nulle au niveau du 
reservoir. 



4.7 Manoeuvre progressive 

II a etc explique plus haut qu'une manoeuvre progressive de la vanne qui cause un 
coup de belier entraine une reduction de la severite du phenomene si la duree de 
la manoeuvre t f depasse un certain seuil, soit si t t > 2L/c. 

Le calcul des surpressions et des depressions en divers endroits de la conduite en 
fonction du temps peut etre effectue mais il depasse le cadre de cet ouvrage. On 
peut demontrer que quand t t > 2L/c, la prcssion maximale s'obtient par 
(Dupont, 1988) : 

2LV 

AH = _ -A (4.11) 



Remarquons qu'en prenant le temps de femieture t f = 2L/c, cette formule donne 
une valeur de la surpression identique a celle obtenue lors de la fermeture 
brusque : 
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2LV 



2LV 0 



cV 



0 



AH = 



2L 

g 



g 



c 



Dcs modclcs mathematiques de manoeuvres progressives ont ete programmes sur 
ordinateur et pcrmcttent de resoudre divers cas comme par exemple celui d'une 
fcrmcturc totale de vanne au bout d'une conduitc connectee a un reservoir. On 
peut evalucr les consequences de la variation des parametres : Pinfluence de la 
duree de fcrmcturc d'une vanne, Tinflucnce du coefficient de frottement de la 
conduitc, du type de vanne, de la vitessc d'ecoulcmcnt. 

II faut noter qu'en pratique on doit calculcr un temps de fermeture « efficace » 
pour le coup dc belier qu'on estimc approximativement a 40% du temps total de 
fcrmcturc. En realite, cc temps effectif dc fcrmcturc depend du type de vanne. 
Lescovich (1967) cstime que ce temps efficace varic cntre 39% et 65% du temps 
total de fermeture. En effet, la diminution du debit d'ecoulement n'est pas 
proportionnellc a la reduction de la surface offertc a Pecoulement et depend du 
type de vanne. Les dernicres manoeuvres de fermeture (40%) sont, en general, 
les plus cfficaccs et par consequent les plus fatalcs pour le coup de belier pour 
vannc-robinet (Winn, 1966 et Strcetcr, 1963). 

En cas d'arrct avec unc manoeuvre progrcssn c, lc coup de belier decroit de fa^on 
lineairc depuis sa valcur maximale 2L\ T n /gt t au niveau de la vanne, jusqu'a 2ero a 
Tautre cxtrcmitc (figure 4.6). 




Fig. 4.6 Repartition du coup dc belier : manoeuvre lente 
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4.8 Le coup de belief dans les pompes 
4.8.1 Generalites 

Lors de l'arret brusque d'une pompe, il se produit un phenomene de coup de 
belier similaire a celui de la fermeture d'une vanne. La difference principale est 
que le cycle commence par une onde de depression pres de la pompe au lieu de 
la surpression a cote de la vanne. Cette interruption donne lieu a un phenomene 
de coup de belier qui est decrit schematiquement ci-dessous. 

a) Premiere phase du coup de belier direct 

Lorsque la pompe s'arrete, la colonne d'eau continue son ascension grace a 
son inertie. La pompe ne fournissant plus d'eau, il n'y a pas de releve pour 
combler le vide laisse par la colonne ascendante. L'onde de depression se 
propage de la sortie de la pompe vers le reservoir. Des que cette onde de 
depression atteint le reservoir, une onde elastique de pression statique 
normale commence a se deplacer du reservoir vers la pompe. 

b) Deuxieme phase ou contre-coup 

Une onde elastique de surpression se propage depuis la pompe jusqu'au 
reservoir. Elle se produit au moment ou l'onde de pression normale atteint la 
section de la pompe. Comme precedemment, des que l'onde de surpression 
atteint le reservoir, une onde de pression statique normale commence a se 
propager depuis le reservoir jusqu'a la pompe. 

Lorsque cette onde arrive a la section de la pompe, elle provoque une 
nouvelle onde de coup de belier direct et tout le phenomene decrit 
precedemment recommence. 

Les pertes de charge par frottement dans la conduite contribuent a 
l'amortissement des surpressions et des depressions jusqu'a ce que le systeme 
arrive au repos. 

Chacune de ces phases a une duree t = 2L/ c, L etant longueur de la conduite et c 
la celerite des ondes elastiques. 

Dans la phase de coup de belier direct et suivant le profil en long de la conduite, 
les ondes de depression peuvent produire de la cavitation et meme des ruptures 
de la veine liquide (separation de la colonne d'eau). Generalement toutefois, la 
cavitation provoquee dans la premiere phase n'est pas dangereuse en elle-meme. 
Le remplissage des vides dans la phase de contrecoup peut au contraire 
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engendrer des surpressions dangereuses (c'est pendant la deuxieme phase que le 
phenomene est semblable a la premiere phase de l'arret brusque d'une turbine). 

4.8.2 Arret instantane 

Soit une conduite de refoulement ou l'ecoulement a une vitesse V 0 . Supposons 
que la vitesse diminue brusquement jusqu'a la valeur V < V 0 . 
La depression maximale est dans ce cas : 

AH = --(V 0 -V) (4.12) 
g 

Si un arret brusque des moteurs se produit, evenement qui doit presque toujours 
etre prevu dans le cas de moteurs electriques, on a V = 0 et la depression 
maximum, si aucun dispositif ne la diminue, est : 

AH = --V 0 (4.13) 
g 

En posant c = lOOOm/s, on obtient h = 100V 0 , c'est-a-dire, dans le cas de 
fermeture brusque, la depression en metres de colonne de liquide est a peu pres 
100 fois la valeur de la vitesse en metres par seconde; ce qui occasionne presque 
toujours la rupture de la veine. 

Sauf dans le cas de pompes fonctionnant sous des pressions tres fortes ou 
lorsque la vitesse moyenne est tres faible, ces depressions sont toujours 
dangereuses et on doit les eviter. Toutes choses egales par ailleurs, la surpression 
dans la deuxieme phase est du meme ordre de grandeur. Cette surpression est 
habituellement plus dangereuse encore que la depression. 

En cas d'arret brusque, t f < 2L/ c, le coup de belier est maximal pres de la pompe 
(figure 4.7). Cette depression reste constante sur une longueur egale a L - c(t f /2) 
puis croit lineairement jusqu'a 2ero au niveau du reservoir. 

On voit que le point haut C presente un danger de cavitation. En fait, tous les 
points ou la pression P/pg = (H 0 - cV 0 /g - h) est plus faible que la tension de 
vapeur \ fournie au tableau 4.1 presentent un danger de separation de la colonne 
fluide et de cavitation lors de la premiere phase du coup de belier. 
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**** 



lignc piczomctrique """--..^ R 




conduite de 
refoulement 



air 
cau 



source ! 



separation de la colonne 
liquide : ca\ nation 



Fig. 4.7 Repartition du coup de belicr : conduitc de refoulement. 

Adaptation libre dc Dupont (1988) 



4.8.3 Arret non instantane 

Compte tcnu de son inertie, lc motcur couple a la pompe continue son 
mouvement apres ^interruption du courant electrique. Le debit d'ccoulement, et 
done la vitesse, ne s'annulent pas instantanement. Si le temps d'arret est t t > 
2L/ c, on dit que Parret est non instantane. 



En cas d'arret non instantane, t f > 2L/c, le coup de belier decroit dc fagon 
lineairc depuis sa valeur maximalc 2LY j( /gt t a la sortie de la pompe, jusqua zero 
a l'autre extremite (figure 4.8). 
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igne piezometrique pour Q = ()""--....^ ^ w .Civ Oil 




Source 



Fig. 4.8 Repartition du coup dc belier : rcfoulcmcnt 



Comparativemcnt au cas de la figure 4.7, on voit que lc point C presentc moins 
dc danger de cavitation car la pression residuelle y est positive. 



4.9 Coup de belier dans les clapets 




Le coup du clapet peut ctre 
beaucoup plus dangereux 
que le coup de belier. Pour 
comprendre le coup du 
clapet, considerons une 
pompe puisant l'eau d'un 
lac pour la re fouler vers un 
reservoir (figure 4.9). 



Lac 



Fig. 4.9 Clapet sur une conduitc en refoulement 
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Designons par Q x le debit de pompage en fonctionnement normal. Q 2 designe le 
debit d'inversion en cas d'arret de la pompe avec un clapet qui reste ouvert. En 
fonctionnement normal, h f est calcule selon (2.26) : 



h f = 10,675 L 



\ 1.852 



D 



4,87 



En cas d'inversion du courant, on a selon la meme relation 



H = 10,675 L 



/ V 1.852 

V^HW J 



D 



4.87 



Compte tenu du fait que la hauteur geometrique H g est generalement tres 
superieure a la perte de charge h f , le debit Q 0 est normalement tres superieur a 

Qi. 

Si au moment ou le clapet arrive sur son siege, le debit d'inversion est deja egal a 
Q dans une conduite de section A, le coup de belier dans le clapet sera, selon 
(4.10) : 

cQ 

AH = — — (4.14) 
gA 

Pour diminuer cette surpression, il faut que le debit d'inversion Q soit le plus 
faible possible et, par consequent, que le clapet soit ferme aussi rapidement que 
possible a partir de l'arret du mouvement ascendant de l'eau. Combes (1974) 
demontre que le temps de fermeture du clapet doit etre egal a : 



t, = 



LQ, 
gH A 



(4.15) 



4.10 Transmission du coup de belief 

Les reseaux de distribution d'eau sont plus complexes que le cas simple d'une 
seule conduite considere jusqu'a maintenant. Prenons par exemple le cas d'une 
bifurcation (figure 4.10). 
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Fig. 4.10 Bifurcation de conduite 



Si AH est Pamplitude de l'onde qui arrive a la jonction, Pamplitude AH 2 de l'onde 
qui se propage dans la conduite 2 est : 




(4.16) 



De la meme maniere, Pamplitude de l'onde qui emprunte la conduite 3 est : 




(4.17) 



Dans les equations precedentes, A l5 A 2 et A 3 sont les sections d'ecoulement alors 
que c l5 c 2 et c 3 sont les celerites dans les conduites respectives. 

D'une maniere generale, on appelle coefficient de transmission dans une conduite i le 
rapport S x calcule par : 




(4.18) 



£A,/c, 
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On appelle coefficient de reflexion dans une conduite i le parametre r, calcule par 



r, = &-l = 



AH, - AH 
AH 



(4.19) 



Le coefficient de reflexion exprime la difference entre Famplitude transmise et 
Pamplitude incidente, rapportee a Famplitude incidente. 

Voici quelques autres exemples de transmission et de reflexion de coup de 
belier : 

Conduite munie d'une vanne et partant d'un reservoir a niveau constant 
(figure 4.11) 

Le volume d'eau dans le reservoir est considerable comparativement au 
volume excedentaire de detente qui coule de la conduite vers le reservoir. 
Comme la vitesse de l'eau et la celerite sont nulles dans le reservoir, les ondes 
de surpression generees lors de la phase (b) (figure 4.3) dans la conduite au 
niveau de la vanne ne peuvent pas etre transmises a cette grande masse d'eau 
et sont integralement reflechies avec un changement de signe lors de la phase 
(£). Si bien que : 

du cote reservoir: le coefficient de transmission S tend vers 0 et le 
coefficient de reflexion r = -1. 

La figure 4.12 montre les ondes incidente et reflechie au niveau de la 
vanne. II s'agit des phases (h), (a) et (b) de la figure 4.3. Ainsi : 



du cote vanne : le coefficient de transmission S — (2A 2 / q)/ (A x / q) — 2 et le 
coefficient de reflexion r = 1. 

Onde 
incidente 
(phase b) +- 



A 2 -oo 



-j— ^ Onde reflechie 
• J (phase d) 



Fig. 4.11 Reservoir a niveau constant 
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Elargissement d'une conduite (figure 4.12). 
Supposons par excmple que A 2 = 2\ x et c x — c 2 . 



Pression 
ambiante — 




Onde reflechie — 


-— ► 


i 

j 






Onde 




A 


\ 

2/3 




4 — 


incidente 




j 



A. 



A 



Fig. 4.12 Elargissement d'une conduite 



Alors lcs formulcs (4.18) et (4.19) donnent respectivement le coefficient de 
transmission S = 2/3 et le coefficient de reflexion r = -1/3. 



Retrccissement d'une conduite (figure 4.13). 
Supposons encore que A 2 = 2A X et q = c 2 . 



Onde transmise 
Pression 
ambiante I 



Onde reflechie 



Onde incident 




A 



A 



Fig. 4.13 Retrccissement d'une conduite 
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Alors les formules (4.18) ct (4.19) donncnt rcspcctivcment S = 4/3 et r = 
1/3. 

Le lecteur interesse par le traitcmcnt des cas complexes peut consulter les 
ouvrages suivants : Streeter and Wylie (1967) et Jaeger (1977). 



4.11 M ovens de diminuer les effets du coup de belief 

Les moyens de diminuer Pamplcur du coup de belier sont nombreux. Le choix 
du moyen de protection est en fonction des caracteristiques hydrauliques de 
installation. Dans la majorite des cas, ce choix se fait cntre trois solutions (Kino, 
1968): 

1) le volant d'inertie, 

2) le reservoir hydropneumatiquc (reservoir d'eau), 

3) la cheminee d'cquilibre. 



4.11.1 Volant couple au moteur 

Le volant d'inertie permet d'eviter l'arret brusque du moteur en augmentant 
Pinertie du systeme en mouvement. La figure 4.14 montre le schema de principe 
d'un tel volant ayant les rayons interne et K { et externe R 2 . 



Ri 



X 







f . . . . 





R 2 



± X 



Fig. 4.14 Section du volant 
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Le volant, qui est cale sur l'arbre dc la pompc, accumulc de l'energie cinetique 
durant le fonctionnement normal de la pompe. Lorsquc la pompe n'est plus 
alimentee lors d'une panne, le volant continue de tourner grace a son inertie. 
L'inertie du volant doit etre suffisante pour transformer la manoeuvre instantanee 
en manoeuvre lente, c'est-a-dire qu'elle doit garantir le mouvement pendant un 
intervalle de temps superieur a 2L/c. D'autre part, l'inertie doit etre 
suffisamment elevee pour que les depressions nc depassent pas des limites 
acceptables. Ce systeme n'est efficace que contre la depression initiale. D'ailleurs, 
il n'est realisable que pour des conduitcs courtcs (quelqucs centaines de metres). 
Le lecteur interesse a obtenir plus dc details sur la conception et le 
fonctionnement de volants d'inertie est invite a consulter Dupont (1988). 



4.11.2 Reservoir d'air 

De nombreuses stations de pompage destinccs a clever de l'eau dans un chateau 
d'eau sont equipees d'un reservoir d'air branchc sur le depart de la conduite de 
refoulement (figure 4.15). II s'agit ccrtainement du moyen le plus repandu pour 
proteger les conduites de refoulement simultanement contre les depressions et 
les surpressions. 




Gape 



Fig. 4.15 Reservoir d'air anti-belier 



Le reservoir renferme une certaine quantite d'eau et d'air dont la pression 
equilibre la pression de fonctionnement normale a l'endroit ou il est installe. Lors 
de l'arret brusque de la pompe, il y a une depression a la sortie de la pompe. Le 
reservoir hydropneumatique, dont la pression devient plus elevee, se vide pour 
alimenter la conduite et limiter cette depression. 

Pendant la deuxieme phase, le phenomene inverse se produit et permet la 
reduction des surpressions. Afin de rendre cet effet plus marque, on interpose 
entre le reservoir et la conduite, une pertc de charge dissymetrique, donnant lieu 
a une perte de charge plus elevee a l'cntree qu'a la sortie. Cet artifice peut etre 
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realise par exemple au moyen d'un tube du type Borda ou un clapet avec orifice 
intercale entre la conduite a protegcr et le reservoir. 

Les reservoirs d'air sont particulicrement indiqucs pour les installations a faible 
debit (moins de lm 3 / s ), pour des conduitcs de refoulement d'autant plus courtes 
que le debit a pomper est grand et pour des hauteurs d'elevation inferieures a 
150m. Le volume des reservoirs se situe normalement entre 0,5m 3 et 10m 3 . Leur 
surveillance doit etre assuree dc facon pcmiancnte, car si Fair faisait defaut au 
moment d'un arret brusque, un accident pourrait survenir. Le lecteur interesse 
par la conception et le fonctionnement des reservoirs d'air peut consulter les 
ouvrages de reference suivants : Ruus (1977), Gaulhet (1967), Fok (1978) et 
Dupont (1973 et 1988). 



4.11.3 Cheminee d'equilibre 



Le principe de la cheminee d'equilibre (figure 4.16) est le meme que celui du 
reservoir d'air, avec la seule difference que celle-la est ouverte a Patmosphere. 
Compte tenu des hauteurs d'elevation en jeu, la cheminee d'equilibre ne convient 
pas generalement pour les stations de pompage, surtout en milieu urbain. Elle est 
principalement utilisee pour les centrales hydroelectriques. Cependant, on peut 
parfois l'utiliser, en combinaison avec un reservoir d'air implante au niveau de la 
station de pompage, pour protegcr contre la cavitation certains points hauts sur 
le parcours de la conduite. 

Durant la periode de conception, on doit determiner la surface et la hauteur de la 
cheminee. Celles-ci sont calculees de telle sorte que la cheminee ne deborde pas 
au cours des surpressions et ne se vide pas lors des depressions. 




Fig. 4.16 Cheminee d'equilibre 
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Le lecteur interesse par la conception et le fonctionnement des cheminees 
d'equilibre peut consulter les ouvrages de reference suivants : Lescovich (1966) et 
Roche (1975). 

4.11.4 Soupapes de securite 

II existe dans le commerce des soupapes de securite anti-belier. Le principe de 
fonctionnement des soupapes de decharge est de s'ouvrir pour laisser passer un 
certain debit des que la pression depasse une valeur predeterminee. La soupape 
de decharge ne protege done pas la canalisation contre les depressions puisqu'elle 
ne fait pas entrer l'eau necessaire. De plus, son emploi presente les inconvenients 
inherents aux systemes mecaniques. Ces soupapes peuvent cependant donner des 
resultats satisfaisants dans certains cas. Le lecteur interesse a connaitre les 
differents types de soupapes de securite peut consulter les ouvrages suivants : 
Lescovich (1966) et Zahid (1973). 
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RESUME 



1- Celerite d'une onde de surpression ou de depression: 



9900m/s 



c = 



48,3 + r 



D 



e 



2- Fermeture brusque 

Adduction : Surpression max.= 



2L 
c 

. cV 0 



g 



cV 

(charge tot.= H 0 + — - ) 

g 



f ct f 

Surpression constante sur une longueur ML— 

partir de la vanne, puis decroit lineairement a 0 au 
niveau du reservoir. 



Refoulement : 



cV cV 
Depression max.= (charge tot= H 0 ) 



g 

ct 



Depression constante sur une longueur L a partir 

V 2 J 

de la sortie de la pompe, puis croit lineairement a 0 au 
niveau du reservoir. 



2- Fermeture lente 



Adduction : 



Surpression max. = 2 



LVo 



Valeur maximale a la vanne et decroit lineairement a 0 a 
Tarrivee au reservoir. 



Refoulement : Surpression max. = - 2 



Valeur minimale a la sortie de la pompe puis croit a 0 au 
reservoir. 
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SYMBOLES DU CHAPITRE 4 



A 


section, surface 


c 


celerite 


Cnw 


coefficient de Hazen-Williams 


D 


diametre 


e 


epaisseur 


E c 


module d'elasticite combine 


E f 


module d'elasticite du fluide 




module d'elasticite d'un materiau 


F 


force 


g 


acceleration due a la gravite 


H 


hauteur, charge hydraulique 




hauteur geometrique 


k 


coefficient 


L 


longueur 


m 


masse 




pression 


o 


dpHit voli imini ip 


J* 


copfficipnt dp rpflpxion ronstflntp 


s 


coefficient de transmission 


t 


temps 


u 


temps de fermeture 


V 


vitesse 


5 


variation 


A 


variation 


s 


deformation 


P 


masse volumique 


a 


contrainte normale, tension 




tension admissible 
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r 

Ecoulements a surface libre 



Objectifs 



1- Savoir calculer les proprietes geometriques et 
hydrauliques d'un ecoulement a surface libre. 

2- Definir les criteres d'optimalite de la section et d'erosion 
pour le dimensionnement des conduites et des canaux. 

3- Etre capable de classifier un ecoulement selon son 
regime et la variation des proprietes geometriques et 
hydrauliques. 

4- Savoir calculer la courbe de remous pour un ecoulement 
variant graduellement. 

5- Connaitre les proprietes du ressaut hydraulique et les 
principes de construction d'un bassin d'amortissement. 
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5.1 Introduction 

Dans un ecoulement a surface libre, le liquide s'ecoule au contact de 
l'atmosphere. La surface libre est la surface de separation entre l'eau et 
l'atmosphere. En tout point de cette surface, la pression egale la pression 
atmospherique. 

Dans la nature, l'exemple typique d'un ecoulement a surface libre est celui des 
rivieres. En milieu urbain, l'ecoulement dans une conduite d'egout pluvial et 
sanitaire doit normalement etre a surface libre. 

Une difference importante entre un ecoulement en charge et un ecoulement a 
surface libre provient de la geometrie de l'ecoulement. Pour une conduite sous 
pression, l'ecoulement occupe toute la section de la conduite qui est la plupart du 
temps circulaire. La section d'ecoulement « A » , qui ne depend generalement que 

du diametre D, se calcule alors par une relation simple (A = 7iD 2 /4). Pour un 
ecoulement a surface libre, la geometrie de la section peut par contre etre tres 
diversifiee (circulaire, rectangulaire, trapezoi'dale, ovale, triangulaire ou de forme 
quelconque). Dans ces cas, Pecoulement est decrit par de nouvelles proprietes 
geometriques dont le calcul depend de la forme de la section et du degre de 
remp lis sage de la conduite. 

Soulignons cependant qu'un ecoulement en charge peut etre considere comme 
un etat limite d'ecoulement a surface libre. A titre d'exemple, l'ecoulement dans 
une conduite d'egout combine, qui transporte les eaux sanitaires et pluviales, se 
fait a surface libre en temps sec. En temps de pluie, la conduite se remplit et peut 
se mettre en charge a la suite de l'augmentation du debit. Les equations qui sont 
developpees dans ce chapitre sont done applicables a un ecoulement en charge. 

Les applications du present chapitre sont nombreuses. Pour evaluer une conduite 
d'egout existante, l'ingenieur doit verifier si l'ecoulement se fait encore a surface 
libre malgre une augmentation eventuelle du debit a la suite de l'urbanisation ou 
de la rugosite de la conduite due au vieillissement. Pour une conduite projetee, 
l'ingenieur doit trouver la dimension optimale qui permet la circulation de l'eau a 
surface libre tout en gardant le projet economiquement rentable. Dans le cas des 
canaux et des rivieres, l'ingenieur peut etre interesse aussi bien a connaitre la 
vitesse d'ecoulement pour proteger les berges contre l'erosion et contre le 
transport des sediments qu'a determiner le rehaussement du niveau d'eau produit 
en amont d'un barrage existant ou en projet de construction. 
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5.2 Classification des ecoulements 

Les ecoulements a surface libre, comme les ecoulements en charge, peuvent etre 
permanents ou non permanents. Dans un ecoulement permanent, toutes les 
proprietes de l'ecoulement, en particulier le debit, sont constantes dans le temps. 
En fait, un tel ecoulement n'existe pas en pratique. Cependant, l'hypothese de la 
permanence de l'ecoulement est souvent retenue dans les conditions suivantes : 

1- Par souci de simplification, l'ingenieur se place volontairement dans ce 
contexte ideal dans l'etape de conception ou de rehabilitation, 

2- Dans certains cas, les proprietes de l'ecoulement varient lentement de telle 
sorte que l'hypothese de permanence est acceptable. 

Quand le debit d'ecoulement varie significativement dans le temps, l'ecoulement 
est considere non permanent. L'exemple typique est celui de la variation du debit 
dans une conduite d'egout ou dans une riviere en temps de pluie. Les 
phenomenes non permanents sont abordes principalement dans les chapitres 7 a 
10 qui traitent de l'hydrologie. 

Dans les chapitres 5 et 6 qui portent sur les ecoulements a surface libre, 
l'ecoulement est systematiquement suppose permanent. Un tel ecoulement peut 
etre uniforme, variant graduellement ou variant brusquement. 

Dans un ecoulement uniforme, la profondeur et la vitesse d'ecoulement restent 
constantes sur une longue distance le long de l'ecoulement. II faut alors que 
toutes les proprietes geometriques et hydrauliques pertinentes restent constantes 
le long de l'ecoulement (pente, rugosite, largeur...). II s'agit, la encore, d'un 
ecoulement ideal qui, en toute rigueur, n'existe pas en pratique. L'hypothese de 
l'ecoulement uniforme est cependant souvent retenue soit par approximation soit 
dans un contexte de design. 

Dans un ecoulement variant graduellement, la profondeur et la vitesse 
d'ecoulement varient graduellement le long de l'ecoulement. Le cas typique est 
l'exhaussement du niveau d'eau en amont d'une retenue. L'ingenieur est alors 
interesse a connaitre l'effet d'un niveau d'exploitation donne de la retenue sur 
l'inondation des terres en amont. 

Dans l'ecoulement variant brusquement, la vitesse et le niveau varient d'une 
maniere sensible et brusque sur une courte distance. L'exemple typique est celui 
du ressaut hydra ulique qui se produit au passage d'un ecoulement rapide a un 
ecoulement lent dans le canal de fuite d'une centrale hydroelectrique. 
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Finalement, un ecoulement uniforme ou variant graduellement peut encore etre 
caracterise selon son regime : il peut etre fluvial, critique ou torrentiel. 

La figure 5.1 resume la classification des ecoulements. 





ECOULEMENT 









Permanent 

(chapitres 5 et 6) 



Variant 
brusquemcnt 



























Fluvial 




Critique 




Torrentiel 



Fig. 5.1 Classification des ecoulements 

5.3 Caracteristiques geometriques des ecoulements a surface 
libre 

5.3.1 Section mouillee d'un canal 

La section d'un canal est la section perpendiculaire a son axe. Si le canal est de 
forme cylindrique ou prismatique, comme tous les cas consideres ici, l'axe du 
canal est parallele a la generatrice du cylindre ou aux aretes du prisme. 

On appelle section mouillee A d'un canal la portion de la section du canal limitee 
par les parois du canal et la surface libre (figure 5.2). 



Non permanent 

(chapitres 7, 8, 9,10) 



Uniforme 



Variant 
graduellement 
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5.3.2 Perimetre mouille d'un canal 

On appelle perimetre mouille P d'un canal, lc perimetre de la section mouillcc qui 
inclut les parois solides mais ne comprend pas la surface libre (figure 5.3). 



5.3.3 Rayon hydraulique 

On appelle rayon hydraulique R H le quotient de l'aire de la section mouillee A et du 
perimetre mouille P : 

K=J (5-1) 

Pour une surface donnee d'ecoulement, plus le perimetre mouille est grand, plus 
le rayon hydraulique est faible. Comme le perimetre mouille est une mesure de la 
surface de contact sur laquelle sc fait le frottement, on peut interpreter le rayon 
hydraulique comme un indice de la performance de la section d'ecoulement. 



Quand la section est circulaire, il nc faut pas confondre lc rayon hydraulique avec 
lc rayon de la conduite circulaire. Quand la conduite est pleine on a, d'apres (5.1), 
la relation suivante entre le rayon hydraulique ct le rayon de la conduite : 
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5.3.4 Profondeur ou tirant d'eau 

On appcllc profondeur d'eatt la hauteur d'eau au-dessus du point lc plus bas dc la 
section pcrpcndiculairc a Pecoulement. On la denote souvent par h ou v (figure 
5.4). 





1 surface libre 




r 








\ 


V 







Fig. 5.4 Profondeur d'eau 

5.3.5 Largeur au plan d'eau 

La largeur de la section mouillee a la surface libre est appelee laryeur au plan d'eau . 
On la denote generalement par B (figure 5.5). 

5.3.6 Largeur au radier 

La largeur de la section mouillee au niveau du fond du canal est appelee largeur an 
radier * representee par b (figure 5.6). 
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Fig. 5.5 Largeur au plan d'cau 



Fig. 5.6 Largeur au radicr 



5.3.7 Pente d'un canal 

On definit la pente d'un canal (S () ) comme etant la tangcntc dc Tangle d'inclinaison 
du lit par rapport a Thorizontalc. Comme cct angle est gcncralcmcnt trcs petit, la 
pente est, en pratique, numeriquement egale a Tangle donne en radians. 



5.3.8 Canal prismatique 

Un canal prismatique est un canal dont la pente et la geometric de la section rcstent 
constantes dans la direction longitudinale du canal. Lorsqu'une de ces conditions 
n'est pas respectee, le canal est dit non prismatique. 

Le tableau 5.1 presentc les caracteristiques geometriques des canaux prisma tiques 
les plus frequents en pratique. 
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Forme de la section 


Section 
mouillee A 


Perimetre 
mouille P 


Rayon 
Hydraulique Rn 


Largeur 
B 


in I i 


n I'M Li i ri* 

B 
b 




by 


b + 2y 


by 
b+2y 


b 


circuL 


lire 

B 




D 2 

— (9-sin9) 
8 


0D 

2 


sinG ^| 


Dsin — 

2 






y 


n e J 


trap 

< 


ez aid ale 


y 

r 


(b+zy)y 


b + 2yVl + z 2 


(b + zy)y 
b+2yVl+z 2 


b+2zy 


trial 
1 


lgulaire 


*y 2 


2y7l + z 2 


zy 
2Vl+z 2 


2zy 



Tableau 5.1 Proprietes geometriques des sections courantes 



5.4 Vitesses et pressions dans une section d'ecoulement 
5.4,1 Repartition des vitesses 

D'une maniere generale, la vitesse d'ecoulement est maximale au point le plus 
eloigne des parois ou la condition d'adherence dicte une vitesse nulle. Ainsi pour 
un ecoulement dans une conduite circulaire pleine, la vitesse est maximale au 
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centre de la conduite. Dans un ecoulement a surface librc, la presence d'une 
surface en contact avec Fair modifie cette situation. L'air produit une resistance 
fort differente de celle des parois solides sur l'ecoulement. Pour un ecoulement a 
surface libre, le point ou la vitesse est maximale se trouve gcneralement en- 
dessous de la surface libre. 

Lcs courbes qui representent les points d'egale vircsse dans la section transversale 
sont appelces isotaches . La figure 5.7 montre les courbes isotaches pour lcs 
sections courantes. 




( j >ndiute a section 
circuiaire 



Fig. 5.7 Repartition de la vitesse dans une secdon 

adaptc de Chow (1988) et NF (1983) 
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Pour des formes geometriques composees ou complexes, il peut y avoir plusieurs 
maxima (figure 5.8) 




Fig. 5.8 Courbes d'egale vitesse ou isotaches 

En tout etat de cause, on ignore volontairement en pratique cettc variation de 
vitesse dans la section transversalc pour travailler avec la vitesse movenne : 

fvdA q 

V m J* = % (5.3) 

■MM » a \ / 

A A 

ou Q est le debit d'ccoulcment, 
A est la section mouillee. 

Quand le debit est determine par mcsure de la vitesse a differentes profondeurs, 
son calcul se fait a l'aide de la fomiule suivante (figure 5.9) : 

Q= JvdA = XY-A i (5.4) 

1=1 




Fig. 5.9 Calcul du debit a partir dcs mcsures de la vitesse 
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5.4.2 Repartition des pressions 

La loi de Phydrostatique nous apprend que pour un fluide de masse volumique p, 
au repos, la pression a une profondeur h se calcule par la relation : 



P ahso.ue =Pgh + P al 



(5.5) 



Pour un ecoulement en charge, la loi de rhydrostatique s'applique encore dans la 
direction perpendiculaire a Pecoulement tant qu'il n'y a pas de changement de 
direction (figure 5.10) : 



P 2 =P,+pgh 



(5.6) 



ecoulement 



Fig. 5.10 Ecoulement en charge 



Qu'en est-il pour un ecoulement a surface libre? Considerons un ecoulement 
dans un canal de profondeur y dont le fond est incline a un angle 0 par rapport a 
Phorizontale. Ecrivons le bilan des forces s'exer^ant sur un element prismatique 
de surface de base dA et de hauteur y (figure 5.1 1). 
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r surface Iibre 




/ n 


d 


jy 





e 



PdA 




Fig. 5.11 Element de fluidc sous une surface libre 



En Fabsence de changcmcnt de direction dans l'ecoulement, il n'y a pas 
d'acceleration dans la direction normale a l'ecoulement, si bien que la 
composante des forces de gravite ct la force de pression le long de l'axe 



n donnent : 

P dA = pgydA cosO 

soit 

P = pgy cos 6 
Comme y = d cos 9 , on obtient : 

P = pgd cos 2 0 



(5.7) 



(5.8) 



Quand la pente de la conduite est 1 ! 10, cos 2 9= 0,99. Aussi bien les rivieres 
naturelles que les conduites d'egout en milieu urbain ont generalement des pentes 
nettement inferieures a 10%, si bien qu'on ecrit : 



p = pgy = pgd 



(5.9) 



En consequence, la loi de Phydrostatique s'applique encore dans la direction 
perpendiculaire a Tecoulement a surface libre a condition qu'il n'y ait pas de 
changement de direction. 
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5.5 Equation d'energie pour les ecoulements a surface libre 
5.5.1 Formulation generate 

dommc pour les ecoulements en charge, l'equation de conservation d'energie peut 
s'ecrire pour les ecoulements a surface libre avec les notations habituelles (figure 5.12) : 

V 2 V 2 
z, + y, +a, — = z, +y, +ou^-+ J (5.10) 

2g ~ 2g 

ou a est un coefficient de correction qui tient comptc de la non- 
uniformite de la vitcsse dans une section donnee (comme 

generalemcnt 1,04< a <1,14, on suppose souvent a = 1) 



action 1 

se <*ioii 2 




origine des charges 



Fig. 5.12 Hauteurs dc charge pour les ecoulements a surface libre 



5.5.2 Ecoulement uniforme 

Un ecoulement est dit uniforme si les conditions suivantcs sont satisfaites. 

a) La section d'ecoulement est prismatique et recoulement est 
pemianent. 

b) La profondeur de recoulement et la vitesse sont constantes le 
long du canal. 
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section 1 

section 2 




Fig. 5.13 Ecoulemcnt uniformc 

En regime uniforme, V 1 = V 2 et \ x - y 2 si bicn que l'cquation d'encrgie (5.10) se 
reduit a z { - z 2 — J. Cette equation signifie qu'en ecoulemcnt uniformc, la 
variation dc l'energic potcntiellc cgale les pcrtes de charge par frottemcnt. En 
termcs comptablcs, l'energic disponiblc (gravite) egalc l'energic consommce 
(frottemcnt) dc telle sorte que le fluidc n'accclerc pas ni ne rctarde. 

Si les deux points consideres sont separes par une distance L et Tangle 
d'inclinaison du fond du canal est 0 par rapport a l'horizontalc (figure 5.13), la 
pertc de charge par unite de longueur est : 

S =--sin0 (5.11) 
L 

D'unc fa^on generate, les canaux et rivieres ont des pentes de l'ordre dc quclqucs 
centimetres ou decimetres par kilometre. On peut done ecrirc sin(6) - tan(0) % 
S^, et done que S t = S () en ccoulcment uniforme. 

Dans ccs conditions, les lignes du fond du canal, dc la surface libre d'ccoulcment 
et d'encrgie sont toutcs paralleles. 

Conclusion : 

Dans un ecoulemcnt a surface libre cn regime uniforme, la pertc dc charge par 
unite de longueur ou pentc hydraulique de Tecoulcment S t est egalc a la pente 
gcomctrique S () . Commc J est neccssaircmcnt positif (encrgic absorbce par les 
frottcmcnts), la relation S t = S () montrc que lc regime uniformc nc peut sc 
produire qu'en canal descendant. 
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Remarque pratique 

En pratique, que la conduite soit enfouie ou en surface, sa pente sera a priori egale a celle du 
terrain naturel, qui est une donnee du probleme. Apres avoir choisi a priori le materiau de la 
conduite, l'ingenieur doit calculer le diametre economique pour vehiculer le debit de projet grace 
a cette pente. Selon que cette pente soit tres abrupte ou tres faible, pour produire des vitesses 
respectivement tres fortes ou tres faibles d'un ecoulement uniforme a surface libre, des 
rajustements dans le design de la conduite seront necessaires. 

II existe plusieurs formules pour relier la perte de charge unitaire S f aux 
proprietes de l'ecoulement en regime uniforme. La formule la plus utilisee en 
Amerique du Nord est celle de Manning : 

V = -R H 2/3 S f l/2 ( 5 - 12 ) 
n 

ou, puisque V = Q/A, 

Q = -R H M S r " 2 (5.13) 
n 

ou V est la vitesse moyenne d'ecoulement en metres par seconde, 
S f est la pente de la ligne de charge (m/m), 
R H est le rayon hydraulique en metres, 
n est le coefficient de Manning. 

Le coefficient de Manning « n » ne depend que de la nature des surfaces des 
parois (tableau 5.2). 

5.5.3 Divers types de problemes poses en pratique 

5.5.3. 1 Calcul de la profondeur norm ale 

Lorsque l'ecoulement est uniforme, la profondeur d'ecoulement est appelee 
profondeur normale . 

Cette appellation se justifie comme suit : normalement, si on ne perturbe pas 
l'ecoulement par Fintroduction d'une singularity quelconque, l'ecoulement sera 
uniforme et la profondeur sera la profondeur normale. L'equation de Manning, 
sous la forme (5.12) ou (5.13), peut etre utilisee directement pour calculer la 
profondeur normale. Cette profondeur sera comparee a la profondeur de 
conception pour qualifier Padequation de l'ouvrage. La profondeur des 
ecoulements uniformes peut etre calculee a l'aide de la figure 5.14. 




Fig. 5.14 Profondcur normalc pour ccoulements uniformes 
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Descrintion du canal 


Valeurs de n 


minimum 


normalc 


maximum 


LUJNJJU1 1 £.3 rJil\JVlt!ir!#3 rAK 1 ltLL.L.rLWltLi\ 1 r*L,H,liN tl.o 








Nlctalliqucs 








Laiton lissc 


0,009 


0,010 


0,013 


Acicr soude 


0,010 


0,012 


0,014 


Acicr rivcte 


0,013 


0,016 


0,017 


Fonte cnduitc 


0,010 


0,013 


0,014 


Fonte brute 


0,011 


0,014 


0,016 


Fcr forge 


0,012 


0,014 


0,015 


Fer forge galvanise 


0,013 


0,016 


0,017 


Xole ondulce, drain lnfcricur 


0,017 


0,019 


0,021 


Tole ondulce, drain pluvial 


0,021 


0,024 


0,030 


Non mctalliques 








Lucitc 


0,008 


0,009 


0,010 


Verrc 


0,009 


0,010 


0,013 


Ciment a surface time 


0,010 


0,011 


0,013 


Cimcnt : mortier 


0,011 


0,013 


0,015 


Beton '. ponceau droit et propre 


0,010 


0,011 


0,013 


Beton '. avec coudes, connexions et quclqucs debris 


0,011 


0,013 


0,014 


Be ton fini 


0,011 


0,012 


0,014 


Beton : egout droit avec regards etc. 


0,013 


0,015 


0,017 


Rr»1r"\n nnn fini r~#"»nl/» nine ri^c f /"\**mr»c: t\ aripr 
1JLIUI1 UUU 11111, CUU1L Urtllo UL3 H.JLIlll_J> V_l ddt-l 


0,012 


0,013 


0,014 


UCLOll IKJI1 111 11, LXJLllL Llall^i LILS lOlIIlLs LI1 UlJli> 11?>:>L 


0,012 


0,014 


0,016 


Beton non fini, coule dans des formes en bois rugucux 


0,015 


0,017 


0,020 


Bois ; douvc 


0,010 


0,012 


0,014 


1_>(J1S . LUIllllL, LI7A1 ll_ 


0,015 


0,017 


0,020 


Terre cuite ; tuile commune de drainage 


0,011 


0,013 


0,017 


Tcrre cuite : egout vitrifie 


0,011 


0,014 


0,017 


Xcrre cuite ; egout vitritie avec regards etc. 


0,013 


0,015 


0,017 


Xcrrc cuite \ drain vitrific avec joints ouverts 


0,014 


0,016 


0,018 


Briqucs emaillccs 


0,011 


0,013 


0,015 


Bnques enduites de mortier de ciment 


0,012 


0,015 


0,017 


Kgouts sanitaires tapisses de depots, avec coudes et connexions 


0,012 


0,013 


0,016 


Egout pave avec fond lissc 


0,016 


0,019 


0,020 


Maconncric de gravats, cimcntce 


0,018 


0,025 


0,030 


LAJNAUA LUI\olKUll3 UU 1 /Vl ISolLo 








Surface mctalliquc 








-\V_1\_L 11' '11 LJt-lllL 


0,011 


0,012 


0,014 


Acier lissc pcint 


0,012 


0,013 


0,017 


Tole ondulce 


0,021 


0,025 


0,030 


Surface non mctalliquc 








dimcnt tini 


0,010 


0,011 


0,013 


(ciment de mortier 


0,011 


0,013 


0,015 


Bois rabote non traitc 


0,010 


0,012 


0,014 


Bois rabote, creosote 


0,011 


0,012 


0,015 


Bois non rabote 


0,011 


0,013 


0,015 


UKJlci Uilll^llL > 


0,012 


0,015 


0,018 


Bois tapissc de papier a toiture 


0,010 


0,014 


0,017 


Beton fini a la truclle 


0,011 


0,013 


0,015 


Beton fini 


0,013 


0,015 


0,016 


Beton fini avec fond de gravier 


0,015 


0,017 


0,020 


Beton brut 


0,014 


0,017 


0,020 


Beton : gunitc, bonne section 


0,016 


0,019 


0,023 


Beton : gunitc, section ondulante 


0,018 


0,022 


0,025 


Beton : sur rochc cxcavcc de bonne qualite 


0,017 


0,020 




Beton : sur rochc cxcavcc irrcgulicre 


0,022 


0,027 





Tableau 5.2 Valeurs du coefficient de Manning 

Adaptede Chow (1988) 
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jLicScnpiion qu canal 


Valeurs de n 


minimum 

1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 HI 1 1 


normiilf* 
11iJi111.aJ.t- 


miYtmi lm 

1 1 lit .VU 1 1 HI 1 1 


CANAUX CONSTRUITS OU TAPISSES (suite) 








Surface non mctalliquc ((suite) 








Fond cn bcton, cotes cn picrre taillee ct mortier 


0,015 


0,017 


0,020 


Fond cn bcton, cotes cn pierrcs quelconqucs et mortier 


0,017 


0,020 


0,024 


Fond cn bcton, cotes cn maconncrie dc gravats platree 


0,016 


0,020 


0,024 


Fond cn bcton, avee cotes cn maconncrie dc gravats 


0,020 


0,025 


0,030 


Fond cn bcton, cotes cn gravats ou riprap 


0,020 


0,030 


0,035 


Fond cn gravicr, cotes cn bcton place dans des formes 


0,017 


0,020 


0,025 


Fond cn gravicr, cotes cn pierrcs quelconqucs et mortier 


0,020 


0,023 


0,026 


Fond cn gravicr, cotes cn gravats ou riprap 


0,023 


0,033 


0,036 


Briqucs emaillccs 


0,011 


0,013 


0,015 


Briqucs dans du mortier de cimcnt 


0,012 


0,015 


0,018 


Maconncrie dc gravats dans le cimcnt 


0,017 


0,025 


0,030 


Maconncrie dc gravats 


0,023 


0,032 


0,035 


Pierre taillee 


0,013 


0,015 


0,017 


Asphalte lissc 


0,013 


0,013 




Asphaltc rugueux 


0,016 


0,016 




Couvcrture vegctale 


0,030 




0,500 


CANAUX EXCAVES OU DRAGUES 








En tcrre, droits, propres et reccnts 


0,018 


0,018 


0,020 


En tcrre, droits, propres, aprcs alteration climatique 


0,018 


0,022 


0,025 


En tcrre, droits, propres, gravicr, section uniforme 


0,022 


0,025 


0,030 


En tcrre, droits, avec hcrbe courte, peu d'autrc vegetation 


0,022 


0,027 


0,033 


En tcrre, sinucux, sans vegetation 


0,023 


0,025 


0,030 


En tcrre, sinueux, de l'herbc et quelqucs autrcs vegetaux 


0,025 


0,030 


0,033 


En tcrre, sinucux, bcaucoup dc plantcs aquatiques dans canaux profonds 


0,030 


0,035 


0,040 


En tcrre, sinucux, fond cn tcrre, cotes en gravats 


0,028 


0,030 


0,035 


En tcrre, sinueux, fond rochcux, cotes couvcrts de vegetation 


0,025 


0,035 


0,040 


En tcrre, sinueux, fond cn cailloux, cotes propres 


0,030 


0,040 


0,050 


Canaux dragues, sans vegetation 


0,025 


0,028 


0,033 


Canaux dragues, un peu de buissons sur les berges 


0,035 


0,050 


0,060 


Canaux excaves dans le roc, parois lisscs et uniformes 


0,025 


0,035 


0,040 


Canaux excaves dans le roc, parois irrcguliercs 


0,035 


0,040 


0,050 


Canaux non entretenus, vegetation dense 


0,050 


0,080 


0,120 


Canaux non entretenus, fond propre, broussaillcs sur les cotes 


0,040 


0,050 


0,080 


Comme prcccdemment, ccoulement a niveau maximum 


0,045 


0,070 


0,110 


Comme prcccdemment, avec broussaillcs denses 


0,080 


0,100 


0,140 


COURS D'EAU NATURELS 








Cours d'eau mineurs (largcur cn cruc < 3()m), coulant dans la plaine 








Propres, droits, sans fosses profondes 


0,025 


0,030 


0,033 


Comme prcccdemment, avec cailloux et vegetation 


0,030 


0,035 


0,040 


Propres, avec mcandrcs, quelqucs bassins 


0,033 


0,040 


0,045 


Comme prcccdemment, avec cailloux ct vegetation 


0,035 


0,045 


0,050 


Comme prcccdemment, avec pentcs ct sections moins efficaces 


0,040 


0,048 


0,055 


Comme prcccdemment, avec cailloux 


0,045 


0,050 


0,060 


Parties lentcs, vegetation, bassins profonds 


0,050 


0,070 


0,080 


Portions encombrecs dc vegetation, bassins profonds, berges boisecs 


0,075 


0,100 


0,150 


Mineurs (largcur cn cruc < 30m), : ruisscaux dc montagnc a berges cscarpees 








Fond cn gravicr ct cailloux, peu de blocs 


0,030 


0,040 


0,050 


Fond cn cailloux ct dc grands blocs 


0,040 


0,050 


0,070 



Tableau 5.2 (suite) Valeurs du coefficient de Manning 

Adaptedc Chow (1988) 
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Description du canal 


Valeurs de n 


minimum 


normalc 


maximum 


COURS D'EAU NATURELS (suite) 








Bassins vcrsants 








Paturages sans broussaillcs a hcrbc courte 


0,025 
0,030 
0,020 
0,025 
0 030 
fi fi^ 

fi fi^ 

0,040 
0,045 
0,070 
0,110 
0,030 
0,050 
0,080 
0,100 


0,030 
0,035 
0,030 
0,035 
0 040 

U,U jU 
U,UDU 

0,060 
0,070 
0,100 
0,150 
0,040 
0,060 
0,100 
0,120 


0,035 
0,050 
0,040 
0,045 
0 050 

fi f\7Ci 

u,u /u 
fi f\A.n 

0,080 
0,110 
0,160 
0,200 
0,050 
0,080 
0,120 
0,160 


Paturages sans broussaillcs a hcrbc longuc 
Champs dc culture sans vegetation 
Champs eultives, plantcs adultcs cn rangecs 
Champs eultives, plantcs adultcs non alignees 
Broussaillcs parscmces, vegetation denses 
Peu dc broussaillcs ct d'arbrcs, cn hiver 


Pcu de broussaillcs ct d'arbrcs, cn etc 


Broussaillcs moyenncs a denses, en hiver 
Broussaillcs movennes a denses, en etc 


Arbrcs : saulaic dense, etc 


A t*r\tv»c * tcrrf* fV'hfiKf'f 1 <i\ r f»f emirnfe cane wnmicc* 1 


Commc precedemment, mais avee unc repousse abondante 

Boise, arbrcs tombes, broussaillcs, niveau de cruc sous les branches 


Commc precedemment, niveau dc cruc atteint le niveau des branches 


Cours d'eau ma j curs (largcur en cruc > 30m), coulant dans la plaine 


La valeur n est moins que ccllc des cours d'eau mineurs de description 








similaire car les rives offrcnt unc moindrc resistance effective. 








Section reguliere sans blocs ct sans broussaillcs 


0,025 
0,035 




0,060 
0,100 


Section irrcgulicre ct rugucuse 





Tableau 5.2 (suite et fin) Valeurs du coefficient de Manning 

Adapt6 dc Chow (1988) 



Application 5.1 



Un canal de section rectangulaire a une largeur B = 6m et une pente 

de S 0 = 0,00010. Son coefficient de Manning est de n = 0,015. 

De Feau s'ecoule dans ce canal a raison de Q = 6,0 metres cubes par 

seconde. 

II faut trouver la profondeur normale y d'ecoulement dans ce canal. 
Solution : 

Par les equations (5.12) et (5.13) : Q = VA = (1/n) AR H 2/3 S 0 1/2 
6m 3 /s = (1/0,015) 6m • y [6m • y/(6m + 2y)] 2/3 0,01 
soit : 

l,5 = y[6y/(6+2y)f 3 (a) 

On peut proceder par iterations pour trouver y. 

On peut aussi utiliser les courbes de la figure 5.13. En calculant 

nQ/(S 0 ' /2 b 8/3 )= 0,075, on obtient y/b = 0,25, soit y = 1,5m. 

On verifie en inserant cette valeur de y dans la formule (a). 
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5.5.3.2 Calcul du debit et de la vitesse d'ecoulement 

Dans ce type de problemes, on desire connaitre la capacite hydraulique d'une 
conduite ou d'un canal dans des conditions preetablies. Le debit calcule est 
compare au debit de conception pour verifier l'adequation de l'ouvrage face au 
refoulement et aux besoins en eau. Le calcul de la vitesse est necessaire pour 
verifier si cette derniere est assez elevee pour eviter la sedimentation de matieres 
en suspension et n'est pas trop forte pour causer l'erosion. Ces calculs sont 
directs et ne necessitent ni graphes ni iterations. 



Application 5.2 

Un canal ayant une section en forme de trapeze a une largeur au fond 
b = 5,0m et une pente longitudinale S 0 = 0,2%. La pente des berges 
est Z = 1,0. Le coefficient de Manning est n = 0,02. II faut calculer le 
debit Q d'ecoulement si la profondeur d'eau ne doit pas depasser y 
= l,0m. II faut aussi determiner la vitesse correspondante. 

D'apres le tableau 5.1, pour une section trapezoidale : 

(b+zy)y (5m+lxi m )xi m 
R H = J = , — = 0, 766m 

b+2y V 1 +z 2 5m+2 x 1 my ]l + ( 1 m ) 2 

D'apres (5.12) : 

V = -R H 2/3 S 0 ,/2 =-^— (0,766m) 2/3 (0,002) 1/2 = l,87m/s 
n 0,02 

Cette vitesse est superieure a la vitesse minimale pour eviter la 
sedimentation ( environ 0,5m/s) mais elle risque d'etre superieure a 
la \itesse maximale qui provoque Terosion (environ l,2m/s). La 
valeur de la vitesse maximale depend du materiau de la paroi et de la 
nature de l'effluent. 

D'apres le tableau 5.1, pour une section trapezoidale : 

A =(b+zy)y = (5m+lxlm)- lm = 6,0m 2 

Le debit est Q = V • A = l,87m/s • 6,0m 2 = ll,23m 3 /s 
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Application 5.3 

Considerons unc riviere a section composcc, commc montrcc sur la 
figure 5.15. La pentc longitudinale moyennc est S„ = 1,0 • 10 " 1 . Le 
coefficient de Manning est n = 0,02. 



16m 



16m 



4m 



Tim 



Fig. 5.15 Section composcc 

En periodc de debit normal ct dc pctitcs crucs, sculc la section dc 
gauche (A,) est occupcc par l'ccoulcment. En periodc dc grandes 
crucs, l'cau envahit la banquette de droite (A 2 ) et l'ccoulcment 
occupc la pleinc largeur dc la riviere. II faut calculcr le debit 
d'ccoulcment en utilisant les donnccs de la figure 5.15. 

Faisons d'abord les calculs directement sur la section totale : 
A = A, + A 2 = (4,0m- 16,0m) + (1,0m- 16,0m) = 80,0m 2 . 

Le pcrimctre mouillc est 

P = 4,0m + 16,0m + 3,0m + 16,0m + 1,0m = 40,0m. 

Scion (5.1), le rayon hydraulique est 
R„ = A/P = 80,0m740,0m = 2,0m. 

D'aprcs l'equation de Manning (5.13) : 



■(2,0m) 2 3 (0,0001)' 2 = 63,5m 3 It 



„ A , 80,0m" 

Q = — R--'S - =— : — 

n " ° 0,02 

Faisons maintenant les calculs separcmcnt pour chacunc des 
sections. 

A, = 16,0m- 4,0m = 64,0m 2 

P, = 16,m + 4,0m + 4,0m = 24,0m 

R-h. = A, / P, = 64,0m / 24,0m = 2,67m 

Q, = (64,0m-/0,02) • (2,67m) 27 '- (0,0001)' 2 = 61,53mVs 



A : = 1,0m- 16,0m = 16,0m 2 

P 2 = 1,0m + 16,0m + 1,0m = 18,0m 
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R H2 = A 2 / P 2 = 16,0m 2 /18,0m = 0,89m 

Q 2 = (16,0m 2 /0,02) - (0,89m) 2/3 • (0,0001) 1/2 = 7,4m 3 / s 

On constate que Qi + Q 2 = 68,9m 3 / s > Q = 63,5m 3 /s. 



En fait, meme si la deuxieme methode de calcul ne donne qu'une 
valeur approchee du debit reel, elle constitue la bonne methode a 
adopter. 



5,533 Calcul des dimensions d'un canal 



II s'agit d'un probleme de conception proprement dit. En effet, le plus souvent le 
debit est fixe par les besoins et la disponibilite de la ressource. La pente est 
imposee car elle egale a priori la pente du terrain de pose. La rugosite de la 
conduite est dictee par le choix du materiau relie au type de projet. En utilisant 
toutes ces donnees, Tingenieur doit trouver les dimensions economiques de 
Touvrage qui respectent certaines contraintes de fonctionnement. 



Application 5.4 



Un canal a section rectangulaire doit transporter un debit 
Q = 0,40m 3 /s sans depasser une profondeur y = 0,60m. Le canal, 
dont le coefficient de Manning est n = 0,016, est installe selon une 
pente S 0 = 0,05%. II faut determiner la largeur minimale B que Ton 
doit donner a ce canal. 

La section du canal est A = 0,60m • B. 

Le perimetre mouille est P = 2 • 0,60m + B 

Le rayon hydraulique est : 

R H = A / P = (0,60m • B)/( 2 • 0,60m + B) 
D'apres l'equation de Manning (5.13) : 



0,40m = 



B- 0,60m 



y2/3 



Bx0,60m ) , ^ ., /2 



0,016 

Soit 

0,67m = 



B+2x0,60m 
B 5 



(0,0005) 



(B+l,2m) 2/3 



On trouve par iterations : B = 1,1m. 
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5.5.3.4 Calcul du coefficient de Manning 

Plusieurs parametres ont ete introduits pour caracteriser le frottement de Peau 
contre les parois et par consequent les pertes de charge. Au chapitre 2 qui traite 
des ecoulements en charge, on a utilise la rugosite des parois 8 et le coefficient de 
Hazen- Williams C^. 

Pour les ecoulements a surface libre, Pequation de Manning (5.13) qui permet de 
calculer la vitesse ou le debit fait intervenir le coefficient de Manning n pour 
caracteriser la rugosite des parois. Tous ces coefficients ne sont pas directement 
accessibles a la mesure, meme pour des conduites neuves. 

Des experiences en laboratoire ou des mesures in situ permettent de calculer la 
valeur de ces parametres en mesurant simultanement toutes les proprietes 
hydrauliques qui apparaissent dans les equations impliquees (5.12) ou (5.13). Ceci 
est aussi le cas pour une conduite existante dont le vieillissement modifie la 
rugosite. On sait que generalement la rugosite d'une conduite augmente avec 
Page mais il est impossible de connaitre, autrement que par la mesure, le 
coefficient de Manning actuel. 

Utilisant (5.13), le coefficient de Manning est: n = — R 23 S 1/2 
Dans le cas d'une conduite circulaire pleine, on a : 



A = ttD 2 /4 



ct 



R H = D/4 



Le coefficient de Manning s'exprime alors : 




(5.14) 
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Application 5.5 

Une conduite d'egout de longueur L = 100,0m et de diametre D = 
0,610m a ete installee selon une pente S 0 = 0,075%. Cette conduite 
vehicule un debit Q = 0,20m 3 / s avec une profondeur y = 0,61m, 
sans aucune mise en charge. 

Trente annees apres son installation, la conduite n'est plus capable 
de vehiculer le debit initial de conception sans provoquer une mise 
en charge AH = 0,50m a son entree. 

II faut calculer les coefficients de Manning initial et final si Ton 
suppose que l'ecoulement a la sortie se fait toujours a surface libre 
et que les pertes de charge singulieres sont negligeables. 

Calculons d'abord le coefficient de Manning initial nj en utilisant 
l'equation (5.14) : 

n, = 0,3117 • (0,61m) 8/3 • (0,0007 5) 1/2 / 0,2m 3 /s = 0,0114 
Pour calculer le coefficient de Manning final n F , il faut utiliser la 
pente de la ligne d'energie S f au lieu de S 0 : 

S f = AH/L = 0,50m / 100m = 0,005. 
En utilisant S f dans l'equation (5.14), on obtient le nouveau 
coefficient de Manning : 

n F = 0,3117 • (0,61m) 8/3 • (0,005) l/2 / 0,2m 3 /s = 0,0295 



On constate que le coefficient de Manning a considerablement 
augmente depuis Tinstallation de la conduite il y a trente ans. 



Remarque 

L'equation de Manning (5.13) qui a ete proposee pour les ecoulements a surface libre reste 
valable quand l'ecoulement est en charge. II suffit de remplacer dans ce cas la pente de la 
conduite So par la pente de la ligne d'energie Sf = hf / L. 



5.5.3.5 Calcul de la pente ou de la perte de charge 

Ce calcul consiste a determiner la pente necessaire pour assurer le 
fonctionnement dans certaines conditions donnees d'ecoulement a surface libre. 
Quand l'ecoulement est en charge, ce calcul consiste a determiner la ligne 
pie2ometrique. Utilisant (5.13), la pente s'exprime alors : 
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s= 



nQ 



\ 2 



AR 2/3 



(5.15a) 



Pour une conduite pleine, on peut ecrire une formule pour le calcul de la pente S f 
de la ligne d'energie en se referant a l'equation (5.14) : 



nQ 



V 



0,3117xD 8/3 J 



(5.15b) 



Application 5.6 

Un entrepreneur promet de corriger le probleme de la conduite 
consideree dans l'application 5.5, en la rehabilitant par une methode 
de tubage. Cette methode consiste a introduire, a partir d'un regard, 
une nouvelle conduite en PVC a l'interieur de la conduite existante. 
Malgre un diametre plus petit (D = 0,59m), l'entrepreneur pretend 
qu'avec un coefficient de Manning plus faible (n = 0,009 pour le 
PVC), la mise en charge sera sensiblement diminuee. A-t-il raison? 

Selon l'equation (5.15b) pour une conduite pleine : 



( 



0,009- 0,2m7s 
0,3117-(0,59m) 8 



= 0,00055 



Comme S f < S 0 , la pente de la ligne d'energie est plus faible que la 
pente de la conduite et Pecoulement sera a surface libre. 
L'entrepreneur a done raison. 

Une autre facon de faire les calculs consiste a obtenir la nouvelle 
capacite de la conduite pleine mais a surface libre. Utilisant S 0 dans 
(5.14) : 



= 0 1 3ilZ( 0 ,59m) 8/3 • (0,00075)' 2 = 0, 232m 3 /s 
0,009 v 7 v ' 



La capacite de la conduite rehabilitee etant superieure au debit de 
conception Q = 0,20m / s, la conclusion precedente est confirmee. 
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5.5.4 Cas particulier de la forme circulaire 



La section de forme circulaire a retenu plus particulierement l'attention car elle 
est pratiquement adoptee pour toutes les conduites de drainage fabriquees 
aujourd'hui. L'usage des formules du tableau 5.1 pour calculer les caracteristiques 
geometriques d'une conduite de section circulaire pour differents degres de 
remplissage n'est cependant pas aise. C'est pour cette raison que le tableau 5.3 et 
la figure 5.16 seront utilises pour resoudre tous les types de problemes des 
conduites partiellement pleines. Ce tableau et cette figure expriment la relation 
qui existe entre la fraction de remplissage de la conduite y/D et les autres 
proprietes geometriques (A/A. et R h /Rh p ) et hydrauliques (V/V et Q/QA 



y 


A 


H 


V 


Q 


D 


A 

p 




V p 


Q P 


0,05 


0,0187 


0,1302 


0,2569 


0,0048 


0,10 


0,0520 


0,2541 


0,4011 


0,0209 


0,15 


0,0941 


0,3715 


0,5168 


0,0486 


0,20 


0,1424 


0,4824 


0,6151 


0,0876 


0,25 


0,1955 


0,5865 


0,7007 


0,1370 


0,30 


0,2523 


0,6838 


0,7761 


0,1968 


0,35 


0,3119 


0,7740 


0,8430 


0,2629 


0,40 


0,3735 


0,8569 


0,9022 


0,3370 


0,45 


0,4346 


0,9323 


0,9544 


0,4165 


0,50 


0,5000 


1,0000 


1,0000 


0,5000 


0,55 


0,5635 


1,0595 


1,0393 


0,5857 


0,60 


0,6265 


1,1105 


1,0724 


0,6718 


0,65 


0,6880 


1,1526 


1,0993 


0,7564 


0,70 


0,7476 


1,1849 


1,1198 


0,8372 


0,75 


0,8045 


1,2067 


1,1335 


0,9119 


0,80 


0,8576 


1,2167 


1,1397 


0,9775 


0,85 


0,9059 


1,2131 


1,1374 


1,0304 


0,90 


0,9480 


1,1921 


1,1243 


1,0658 


0,95 


0,9813 


1,1458 


1,0950 


1,0745 


1,00 


1,0000 


1,0000 


1,0000 


1,0000 



Tableau 5.3 Proprietes geometriques et hydrauliques d'une conduite 
coulant partiellement pleine 
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0.5 1.0 

Q/Q p et V/Vp 



Fig. 5.16 Vitesse ct debit d'ecoulement 
dans une conduite dc section circulairc particllcment plcinc 



Toutcs lcs proprictcs sont normalisccs par rapport aux caractcristiqucs dc la 
conduite plcinc (indiquccs par l'indicc p) qui sont facilcs a calculcr. En cffct : 
A p = 7iD 2 /4, = D/4 ct par (4.12) ct (4.13) on pcut ccrirc : 

03969^^ m 
n 



ct 



mrtj^ (517) 

n 



Remarque : 

Le tableau 5.3 et la figure 5.16 ont etc realises en supposant que Ic coefficient de Manning reste 
constant quand la profondeur et le debit d'ecoulement varient. Bfl realite, ceci n'est pas le cas et ll 
v a moven de prendre en consideration cette variation dans la relation entre le degre de 
remplissage et les propnetes hydrauliques (Y et Q). 
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Application 5. 7 

Une conduite d'egout de longueur L = 100m et de diametre D = 
0,59m a ete installee selon une pente S 0 = 0,075%. Cette conduite, 
dont le coefficient de Manning est n = 0,009, doit drainer un debit 
Q = 0,20m 3 /s. II faut calculer la profondeur d'eau et la vitesse 
d'ecoulement. 

(Note : les donnees sont identiques a celles de l'application 5.5). 

On commence par calculer V p et Q p par les relations (5.16) et 
(5.17), en utilisant S 0 : 

= 03969, 0 ,59m) 2/3 ( 0,00075) 1/2 = 0,85m/s 
p 0,009 V 1 V J 

= MiiZ( 0 ,59m) 8/3 (0,00075) 1/2 =0,232m 3 /s 
p 0,009 V 7 V 7 

Done Q/Q p = 0,2mVs / 0,232m 3 /s = 0,861 

Par interpolation lineaire sur le tableau 5.3 on trouve: 

y/D = 0,716, soit y = 0,422m 
V/V p = 1,123, soit V = 0,956m/s 



5.5.5 Regies pratiques de dimensionnement des canaux 

Pour choisir les dimensions et la pente d'un canal ou d'une galerie en fonction de 
conditions d'ecoulement specifiees, on admet que l'ecoulement est uniforme. 

Pour effectuer les calculs, on dispose de deux equations : 

l'equation de calcul du debit Q = V ■ A, 
Tequation de Manning. 
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Avant d'accepter le choix final des dimensions d'un canal, il faut verifier si la 
vitesse normale d'ecoulement n'est ni trop petite pour produire la sedimentation 
des matieres en suspension, ni trop grande pour causer l'erosion des parois. 

Les vitesses d'ecoulement recommandees dependent de la nature des parois et du 
fond, ainsi que de la charge solide eventuelle que l'eau doit transporter sans 
deposition. Le tableau 5.4 fournit l'ordre de grandeur de la vitesse admissible en 
fonction de la nature des berges et des caracteristiques de l'effluent. Le lecteur 
interesse par plus de details, peut consulter des ouvrages specialises. 



Materiau 


n 


Vitesse admissible (m/ s) 


Eau claire 


Eau chargee de 
silts colloidaux 


Sable fin sans colloi'des 


0,02 


0,45 


0,75 


Terre sableuse non colloidale 


0,02 


0,55 


0,75 


Terre silteuse non colloidale 


0,02 


0,60 


0,90 


Silts alluvionnaires non colloidaux 


0,02 


0,60 


1,1 


Terre organique lourde 


0,02 


0,76 


1,1 


Cendres volcaniques 


0,02 


0,76 


1,1 


Argile durcie tres colloidale 


0,025 


1,15 


1,5 


Silts alluvionnaires colloidaux 


0,025 


1,15 


1,5 


Schistes argileux 


0,025 


1,85 


1,85 


Graders fins 


0,02 


0,75 


1,5 


Terre caillouteuse non colloidale 


0,03 


1,15 


1,5 


Silts caillouteux colloidaux 


0,03 


1,2 


1,7 


Gravier grossier sans colloi'des 


0,025 


1,2 


1,85 


Petits enrochements en vrac 


0,035 


1,2 


1,7 



Reduire la vitesse de 25% si le canal est sinucux. 

Augmenter la vitesse permisc de 0,15m/ s si la profondeur est > 0,9m. 
Diminuer la vitesse permisc si Pcau transportc des particulcs abrasives. 



Tableau 5.4 Vitesses maximales acceptables pour canaux rectilignes, 
de pente moderee et stabilisee (Fortier and Scobey, 1926) 

5.5-6 Forme optimale de la section d'un canal 

Afin de reduire les couts d'excavation et de materiaux de construction des 
canaux, on cherche a trouver la meilleure forme de la section pour vehiculer un 
debit donne. L'equation de Manning montre que pour la meme section 
d'ecoulement A, le debit d'ecoulement est d'autant plus grand que le perimetre 
mouille P est faible. Pour les canaux ouverts, on peut montrer de ce point de vue 
que la section la plus efficace est celle de forme semi-circulaire. 
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En prenant la forme semi-circulaire comme reference, les autres formes 
usuelles se situent dans l'ordre suivant : 

efficacite 
0,986 
0,967 
0,923 
0,923 



section parabolique avec y/B = 0,5 
section trapezoidale avec 2 = 0,58; b = l,15y 
section triangulaire avec 2=1 
section rectangulaire avec b = 2y 



Le tableau 5.5 fournit les caracteristiques hydrauliques de la section optimale 
pour differentes geometries. 



Forme de la section 


Aire 
A 


Perimetre 
mouille 

p 


Ravon hvdrauliquc 


Largeur au 
plan d'eau 

B 


Trapezoide (demi hexagone) 


Sf 


2V3 7 


y/2 




Rectangle (demi carre) 




4 J 


y/2 




Triangle (demi carte) 


f 


2V27 


I/4V27 


2/ 


Demi cercle 


nllf 


Try 


y/2 


2/ 


Parabole 


4/3V2/ 


8/3^2/ 


y/2 





Tableau 5.5 Sections hydrauliques optimales 

(adaptc dc Chow, 1988) 

Pour comprendre comment les differentes caracteristiques des sections optimales 
sont calculees, considerons, a titre d'exemple, la section rectangulaire : la surface 
mouillee est A = By et le perimetre mouille est P = B + 2y. 



La section optimale est celle qui offre le debit maximal pour une section A 
d'ecoulement donnee. D'apres Tequation de Manning, le debit est maximal, pour 
une section donnee, quand le perimetre mouille P est minimal. En prenant la 
section d'ecoulement A comme parametre, l'expression du perimetre mouille 
est: P = A/y + 2y. 



P est minimal quand dP/dy = -A/y 2 + 2 = 0, ou A/y 2 = 2. 
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Or A = By. 
Done : y = B/2. 



II est important de souligncr que ce critcre d'optimalite n'est pas le seul qui 
determine le choix de la forme de la section. L'crosion des berges traitee dans le 
paragraphe precedent ainsi que la facilite de manutention et de pose sont aussi 
des criteres importants dont il faut tenir compte. 



5.6 Notion cPenergie specifique 
5.6.1 Definition 

L'energie specifique E (figure 5.17) est definie par : 

E= y + V 2 /2g. (5.18) 

II s'agit done de l'energie totale amputee de Tcnergie potentielle (2 = 0). Compte 
tenu que V = Q/A, Tencrgie specifique s'ecrit aussi : 

E-y + T^rr (5.19) 
2gA" 

Comme A est fonction de la profondeur, on peut dire que E = E(y) pour un 
debit fixe donne (canal prismatique). 




Fig 5.17 Energic specifique 
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5.6.2 Divers regimes d'ecoulement 

D'apres la figure 5.18, on voit que pour une encrgie specifique donnee E, il existe 
deux profondeurs possibles, j x et y 2 , pour transporter un meme debit Q. 
L'ecoulement se fait avec Tunc ou l'autre des profondeurs, y t ou y 2 , selon la 
rugosite et la pente du canal. 

On voit aussi sur la figure 5.18 que pour assurer un debit donne Q, Tecoulement 
requiert une energie minimale E nilnlmalc a laquelle correspond une profondeur 
critique y c et une vitesse critique V c . 




Fig. 5.18 Regimes d'ccoulcment dans les canaux 



L'energie specifique E est minimale lorsque 



^ = 0 (5.20) 
dy 
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En remplacant l'energie par son expression (5.19) dans (5.20), on obtient : 

dE Q 2 d / , v 
— = 1 + - (A" ) = 0 

dy 2gdy v 1 

soit encore 

dE = 1 __QldA =Q 
dy gA 3 dy 

Comme par definition dA/ dy = B, B etant la large ur au plan d'eau du canal, on 
obtient la relation suivante : 

Q 2 B 

^77=1 (5-21) 
gA 

Le nombre de Froude « Fr » est un nombre sans dimensions defini par : 

m 2 =^t ( 5 - 22 ) 



Comme dE/ dy = 1 — Fr 2 , trois cas peuvent se presenter : 
l'ecoulement est fluvial quand Fr < 1; dE/dy > 0; 

ce cas se trouve dans la branche ou V < V c , y n > y c , a la figure 5.18; les 
positions relatives de y n et y c sont illustrees sur la figure 5.19 

l'ecoulement est critique quand Fr = 1, V = V c , y = y c , ; 

ce cas se trouve au point le plus bas de la courbe ou la pente est nulle a la 

figure 5.18; les positions relatives de y n et y c sont illustrees sur la figure 

5.20 

l'ecoulement est torrentiel quand Fr > 1 , dE/dy < 0 ; 

ce cas se trouve dans la branche ou V >V C , y < y c a la figure 5.18; les 

positions relatives de y n et y c sont illustrees sur la figure 5.21 
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Fr< 1 
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Fig. 5.19 Ecoulement fluvial 



Fr= 1 




Fig. 5.20 Ecoulement critique 



Fr> 1 




Fig. 5.21 Ecoulement torrenticl 
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5.6.3 Cas particulier de la section rectangulaire 

Le calcul des proprieties hydrauliques critiques (y c , V c , E c , requiert 
generalement des calculs iteratifs ou l'utilisation d'abaques. La section 
rectangulaire est une des rares exceptions ou les calculs sont explicites. 

Quand l'ecoulement est critique, la section d'ecoulement A c se calcule par la 
relation suivante : 



A =By c 



(5.23) 



En substituant cette valeur de A c dans la relation (5.21), on obtient 



y c = 



B 2 g 



soit encore 



y c = 



ou q est le debit par unite de largeur du canal, appele debit unitaire 



(5.24) 



(5.25) 



q = 



B 



(5.26) 



En utilisant (5.25) et (5.26) dans (5.19), on peut calculer l'energie specifique 
critique : 

E c =^y c (5.27) 



La vitesse critique peut alors se calculer par : 



(5.28) 



On peut aussi demontrer a partir de (5.27), que la hauteur critique y c a comme 
valeur le double de la hauteur d'energie cinetique. En effet, y c = (2/3) E c , done 
V c 72g=(l/3)E c et 

V 2 § J 



182 



Chapitre 5 



Application 5.8 

Dans un canal a section rectangulaire, l'eau s'ecoule avec une 
profondeur uniforme y = 0,9m. La largeur du canal est B = 2m. La 
vitesse d'ecoulement est V = 2m/ s. 

II s'agit de 

a) calculer la profondeur critique de l'ecoulement 

b) calculer la vitesse critique de l'ecoulement 

c) qualifier l'ecoulement 

Solution : 

a) D'apres (5.26), q = Q/B = vy = 2m/s x 0,9m = l,8m 3 /s/m 

D'apres (5.25), y c = (q 2 /g) 1/3 = [(1,8 m 2 /s) 2 / 9,81m/s 2 ] 1/3 = 
0,69m 

b) D'apres (5.28), V c = (gy c ) % - (9,81m/s 2 x 0,69m) V% = 2,6m/s 

c) V < V c , done Tecoulement est fluvial (y > yj. 



5.6.4 Ecoulement critique : cas general 

De fa^on generale, faisant reference a Tequation (5.22), la profondeur critique y c 
se calcule par la solution de l'equation 

BQ 2 

-^- = 1 (5.30a) 

Dans cette equation, A et B dependent de y et la solution doit etre obtenue a 
l'aide d'une procedure iterative. Par exemple, pour le cas trapezoidal, 
A = y (b + zyj et B = b + 2zy c et l'equation (5.30a) devient : 

fegg^-l (5.30b) 
gy 3 (b+zy c ) 
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II est impossible dc trouvcr unc relation cxplicitc pour calculcr la profondcur 
critique y c en fonction des autrcs variables. En plus des procedures informatisees 
qui calculent y c a l'aidc d'une calculatricc programmable, on peut utiliser aussi les 
courbes de la figure 5.22 pour calculcr la profondcur critique pour les sections 
gcometriques courantes. 

Valeurs de Q/(\/g It 5 ) 

0,001 0.01 0,1 1.0 10 100 




0.01 1 ■ ■ i I i i n l ■ ii I I I I 

0.0001 0.001 0.01 0.1 1.0 io 

Valeurs de Q/(Vg do' 5 ) 



Fig. 5.22 Profondcur critique pour les canaux a cicl ouvcrt 



Dans les sections composees, il peut y avoir plus d'une profondcur critique (voir 
Chaudry, 1993). 
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Application 5.9 

Un canal ayant une section de forme trapezoidale a un fond large de 
b = 3,6m. Ses cotes ont une pente de 1. Le debit est Q = 10m 3 /s. II 
faut calculer la profondeur critique y c . 

La profondeur critique est caracterisee par Fr = 1, soit BQ 2 /(gA 3 ) 
= 1. 

Prenant g=10m/ s 2 , on a selon Fequation (30.b) : 

(b+2zy c )Q 2 



gyc( b+z y c ) 

(3,6 + 2y c )-10 



= 1 



2 

= 1 



10 y ;(3,6 + y c ) 3 

yc(3,6+y c ) 3 
soit = 20, 4 (a) 

i.8+y« 

La solution de Tequation (a) ne peut etre obtenue que par une 
methode iterative. En utilisant plutot la figure 5.22, on calcule : 

Q ' =0,1 



La courbe pour z — 1 donne y c /b = 0,23. 

La premiere estimation de y c est done y c = 0,83m. 

Si on utilise cette valeur dans (a) on obtient 18,75 au lieu de 20,4. 
En essayant 0,85m dans (a), on trouve 20,41, soit une solution 
pratiquement parfaite. 
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5.6.5 Interpretation de Pecoulement critique 

La courbc de variation de l'energie spccifique en fonction de la profondeur 
(figure 5.18) montre qu'au voisinagc de Pecoulement critique, une petite variation 
de l'energie E provoque une grande variation de la profondeur y. Ainsi, 
l'ecoulement critique est instable avcc Papparition d'ondulations a la surface libre. 
Quand le nombre de Froude est infericur a 0,86 ou superieur a 1,13, ces 
instabilites disparaisscnt (U.S. Army Corps of Engineers, 1995). 

Une des caractcristiques de Ncoitkmeut infracritique est de propager les 
perturbations a Pecoulement vers Pamont et vers Paval. Pecoulement supercritique ne 
propage les petites perturbations que vers Paval. Cette remarque est tres 
importante pour determiner Templacement de la section de controle, 
particulierement pour les ccoulements dans les ponceaux. 

L'application 5.10 qui suit, permct de comprendre la notion d'ecoulement 
critique. 



Application 5.10 

Un debit Q = 10m /s s'ecoule dans un canal a section rectangulaire 
de largeur B = 10m (figure 5.23a). La profondeur d'ecoulement au 
point (1) est y { - 2,0m. 




Fig. 5.23a Surclevation du fond du canal 



1) On introduit une surclevation AZ = 1,0m au point 2. Quelle est la 
profondeur y 2 au point 2? 
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Construisons la courbe d'energie specifique E s (y). 

La profondeur critique y c se calcule par le relation (5.25) : 



( 2 \ 1/3 

K% J 

y c = 0,46m 



ou q = Q/B = (10m7s) /10m = l,0m 3 /s/m 



£^=(3/2)^ = 0,69m. 

On prend deux profondeurs plus faibles que y c et deux plus elevees 
que y c pour tracer la courbe E s (y). 
Ainsi : 

y = 0,2m V = 5,0m/ s V 2 /2g = 1,25m E s = 1,45m 

y = 0,3m V = 3,33m/s V 2 /2g = 0,55m E s = 0,85m 

y = 2,0m V = 0,50m/s V 2 /2g = 0,0125m E s = 2,013m 

y = 4,0m V = 0,25m/s V 2 /2g = 0,002m E s = 4,002m 

Comme la profondeur au point (1) y x = 2,0m > y c = 0,46m, 
l'ecoulement est fluvial. 

La figure 5.23a montre Failure de la surface libre a la suite de 
l'introduction de la surelevation AZ dans le fond. 

Par ailleurs, les valeurs de y et de E s trouvees precedemment 
permettent de tracer la courbe E s (y). 

Afin de determiner analytiquement la profondeur inconnue y 2 , on 
applique l'equation de conservation d'energie. 

En negligeant les pertes de charge entre les sections 1 et 2, on ecrit 

V 2 V 2 
y,+T^=y 2 +T^ + AZ (a) 

2g 2g 

L'equation de continuite s'ecrit : 

V,y, = V 2 y 2 = q (b) 

En substituant (a) dans (b), on obtient : 



( a > 

2gy 3 2 +y^ 2gxAZ-2gy I --i- 

v y, J 



+ q 2 = 0 (c) 
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20yJ - 20, 25y\ + 1,0=0 

L'cquation (c) posscde 3 racincs : 

y 2 = 0,958, y 2 = 0,2573, y 2 ' = -0,2028. 
II faut trouvcr parmi lcs deux solutions positives ccllc qui reprcsentc 
rccllcmcnt la profondcur dc l'ecoulcment au point 2. 

La courbc de l'cnergic spccifiquc E^(v) donnc la rcponsc. En otant AZ 
a l'cnergic spccifiquc au point 1, passc-t-on au point 2 (y 2 — 0,958m) ou 
2' (y 2 ' = 0,2573m) ? Si lc point chcrchc ctait 2\ un point cxistcrait cntrc 
les sections 1 ct 2 ou la chute dc l'cncrgic spccifiquc scrait supcricurc a 
AZ, cc qui est impossible. C'est done lc point 2, ou la profondcur y 2 = 
0,958m, qui donnc la solution. 

On aurait pu d'aillcurs lire dircctcmcnt sur lc graphiquc la solution 
approximative du problemc. 

2) Si Ton avait introduit une surclevation AZ == 1,3225m, quelle aurait 
etc la profondcur au point 2? 

En ncgligeant lcs pcrtcs dc charge entrc les points (1) et (2), l'cquation 
d'encrgie s'ecrit:: 

E 2 = E l - AZ = 2,0125m - 1,3225m = 0,69m 

L'cncrgic au point 2 est E 2 = E mm = 0,69m calculce prcccdcmmcnt. 

La profondcur cn (2), \\ , est par consequent egalc a la profondcur 
critique y c = 0,46m (figure 5.23b) 




Fig. 5.23b Surclevation produisant un ecoulcmcnt critique 
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3) Que sc passe-t-il si Ton introduit unc surclcvation AZ = 1,5m, 
commc illustre sur la figure 5.23c ? 

L'cnergie specifique au point (2) est 
E 2 = B, - AZ = 2,01 25m -1,5m = 0,5 125m. 

(Nomine cette encrgie est plus faible que Pencrgic minimale neccssaire 
pour vehiculer le debit Q = lOm'/s, le debit passant au-dessus de 
l'obstacle est reduit. 

La nouvelle profondeur d'ecoulemcnt est y c = (2/3) E 2 = 0,341 7m. 
Le debit unitaire reduit est q = ^gy^ = 0,63m Vs/m. Le debit 
d'ecoulement est 

Q = Bq = 10m . 0,63m Vs/m = 6,3m7s 



Vf/2g 



Q^lOrnVs 
► 



(1) 



AZ=l,5m 
(2) 




Fig. 5.23c Surclcvation produisant un refoulcment 

La figure 5.23c montre que le nouvcau point critique appartient a 
une courbe d'energie specifique tracee pour un debit Q = 6,3m /s* 

Commc le debit amene par le canal est Q = 10m 3 / s, la difference 
AQ = lOm'Vs — 6,3m 3 /s = 3,7m Vs va s'accumuler en amont de la 
surclcvation. Quand Tcncrgie au-dessus de l'obstacle atteint dc 
nouveau E niin = 0,69m et y c = 0,46m, soit les valeurs critiques 
initiales pour faire passer le debit Q = 10m /s, le regime devicnt 
etabli. L'energie specifique amont devient alors E\ = E niln + Az — 
0,69 + 1,5 = 2,19m. La profondeur amont y, passe alors de f } 
— 2,0m a y t - 2,18m. 
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On conclut done que : 

1- tant que la surelevation du fond reste inferieure ou egale a une 
certaine limite, en l'occurrence AZ = 1,3225m, il n'y a pas de 
refoulement, 

2- quelle que soit la hauteur de l'obstacle, superieure a AZ = 
1,3225m, la profondeur y 2 sera toujours egale a la profondeur 
critique qui ne depend que du debit; dans ce cas il y a 
refoulement. 



5.6,6 Notion de pente critique 

Pour une certaine valeur de la pente, la profondeur normale y n est egale a la 
profondeur critique y c . Cette valeur particuliere de la pente du fond du canal est 
appelee pente critique S c . 

Quelle valeur doit prendre la pente du canal pour que la profondeur normale du 
courant considere soit egale a la profondeur critique, e'est-a-dire pour que le 
regime y soit a la fois uniforme et critique? On recherche S c en utilisant l'equation 
(5.13) : 



S = 



(5.31) 



La section critique A c et le rayon hydraulique R Hc sont calcules a Taide de la 
profondeur y c . Cette profondeur critique y c est calculee a Taide de Tequation 
(5.21). 

II est utile d'obtenir une relation explicite simple pour les canaux et rivieres tres 
larges par rapport a leur profondeur. Dans ce cas, le perimetre mouille est 

P = b+2y m B (5.32) 

L'equation de Manning (5.13) s'ecrit : 

Q-±*»* s -±- ^ (5.33) 
n n P / 



En ecoulement critique 



190 



Chapitre 5 



1 (By f 3 « 2 

Q = " L -^-Sf (5.34) 
n B ' 



BQ 2 

D'un autre cote, l'equation Fr = 1 ou = 1 fournit 

gA 



fgA 3 _,/2(By c ) 
B B 



3/2 



Q = ^ = g" 21 ^ (5-35) 



Les equations (5.34) et (5.35) etant egales, on obtient 



i(By c ) V3 cV 2 ../ 2 (ByJ 



5/3 / „ \3/2 

S 1/2 = a 1 ' 
n B 2/3 c g B 1/2 

et 

2 



S c =nk (5.36) 



En rempla^ant y c par sa valeur en fonction du debit (5.25), la relation (5.36) 
devient : 

g 10/ V 

S = - (5.37) 

c 10/9 V / 

q 

Comme S c varie en fonction inverse du debit, un meme cours d'eau peut 
presenter le caractere fluvial a Tetiage et le caractere torrentiel en periode de crue. 
Associant ces definitions a celles donnees precedemment, on peut resumer : 



Pente faible - regime fluvial : S 0 < S c ; y G > y c ; V < V c ; Fr < 1 
Pente forte - regime torrentiel: S 0 > S c ; y Q < y c ; V > V c ; Fr > 1 
Pente critique - regime critique: S 0 = S c ; y Q = y c ; V = V c ; Fr = 1 

Remarque 

La relation (5.36) aurait pu etre obtenue directement en substituant (5.32), (5.25) et (5.26) dans 
(5.31). 
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Application 5.11 

Soit un canal rectangulaire de la largeur B = 30,0m et de coefficient 
de Manning n = 0,040. II faut calculer la pente critique pour les 
debits Q suivants : 30,0m 3 /s, 60,0m 3 /s et 90,0m 3 /s. 

En calculant le debit unitaire q = Q/B et en utilisant la relation 
(5.37) on obtient : 



Cet exemple montre clairement que la notion de raideur ou 
douceur d'une pente n'est pas absolue mais depend du debit. Une 
pente peut en effet etre qualifiee de douce pour une valeur donnee 
du debit mais peut devenir raide pour une autre valeur du debit. En 
fait, plus le debit augmente, plus faible est la pente critique au-dela 
de laquelle l'ecoulement est torrentiel. 



5.7 Ecoulement variant gr aduellement 
5.7.1 Definition 

Lorsque la surface libre de l'eau et le fond du canal ne sont pas paralleles, 
l'ecoulement est dit variant . Quand la vitesse croit et, en corollaire, la profondeur 
diminue dans le sens de l'ecoulement, ce dernier est accelere. Dans le cas 
contraire, l'ecoulement est retarde. 

Quand la profondeur varie progressivement d'une section a l'autre, comme dans 
le bief de transition entre une riviere et un barrage, l'ecoulement est dit variant 
graduellement. 



Q (m 3 /s) 
30,0 
60,0 
90,0 



q (m 3 /s/m) 



1,0 
2,0 
3,0 



0,0202 
0,0094 
0,0060 
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5.7.2 Problematique 

Quand l'ccoulcment est uniformc, la connaissancc dc la profondcur a un seul 
endroit pcrmct dc localiscr la position dc la surface librc dc l'cau. Quand 
rccoulcmcnt varic graducllcmcnt, la connaissancc dc la position dc la surface 
librc dc Pcau ncccssitc la connaissancc dc plusicurs profondcurs qui servent dc 
points d'interpolation dans la procedure appelce « calcul dc courbc de rcmous ». 
La connaissancc dc cctte courbc dc remous est csscntiellc pour les riverains qui 
risquent d'etre inondes. Cc calcul pcut epargncr le cout dc la mcsurc des niveaux 
ou renseigner sur les repercussions dc diffcrents scenarios d'amenagement ct de 
gestion sur lc risque d'inondation. 

5.7.3 Calcul de la courbe de remous 

5. 7.3. 1 liquation de la courbe de remous 

La figure 5.24 montre la variation des differcnts paramctrcs de l'ccoulcment 
variant graducllcmcnt cntre deux sections 1 ct 2. 



Afin dc developpcr l'cquation differcntiellc du mouvemcnt \ariant 
graducllcmcnt, on a rccours aux hypotheses suivantes : 

1) L'ccoulcment est permanent. 

2) La pentc de la lignc d'encrgic a chaquc point peut sc calculcr a Taide dc 
Tequation dc Manning (5.13). 



a 




J=S f Ax 



Fig. 5.24 Ecoulcmcnt variant graducllcmcnt 
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La premiere hypothese signifie que toutes les proprietes de l'ecoulement, et 
notamment le debit, sont invariantes dans le temps. On vise plutot a determiner 
comment se propage dans l'espace une perturbation introduite par une 
singularity (barrage, vanne. . .). 

La deuxieme hypothese est utile pour pouvoir calculer la pente de la ligne 
d'energie. L'equation de Manning qu'on propose d'utiliser a ete developpee pour 
l'ecoulement uniforme ou la profondeur d'ecoulement reste constante dans 
l'espace et dans le temps. On peut utiliser l'equation de Manning dans un 
ecoulement variant graduellement qu'on suppose comme une succession 
d'ecoulements uniforme s ou la profondeur normale varie d'un petit tron^on a 
l'autre. 

Finalement les hypotheses faites auparavant pour l'ecoulement uniforme sont 
maintenues (pente du canal faible et coefficient de Manning constant avec la 
profondeur). 

L'equation de Bernoulli appliquee dans ces conditions entre les sections 1 et 2 
separees d'une longueur Ax s'ecrit, en supposant le coefficient de repartition des 
vitesses a = 1 pour toutes les sections : 

V 2 V 2 
Zj + y x +— = z 2 + y 2 + — + S f Ax (5.38) 

2g 2g 

ou encore 



Az Ay A 

4- + — 

Ax Ax Ax 



= - S f (5.39) 



En prenant deux sections tres rapprochees, l'equation (5.39) devient : 



dz + dy + _d_fyl 
dx dx dx ^ 2g 



= -S f (a) 



Par definition, on a : 



dz 

— = -S 0 (b) 
dx 



ou S 0 est la pente du canal. 

Par ailleurs, la regie de derivation d'une fonction composee nous permet 
d'ecrire : 
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d 


fv 2 ^ 


_ d 


(v 2 ) 


dy Q dQ 


dx 




"dy 


l 2 g J 


dx gA~ dx 



(c) 



Or, tel qu'etabli dans (5.20), 



dy 



l 2 § J 



= -Ff 2 



En substituant (b), (c) et (d) dans (a), on obtient : 



dy gA dx 



dx 



1-Fr 



(5.40) 



Avec l'obtention de cette equation, on n'est pas loin du but recherche. On 
voulait determiner la profondeur y a differentes distances x d'un repere. 
L'equation (5.40) fournit la derivee dy/dx qu'il faut integrer pour atteindre le but 
recherche. 

Le terme dQ/ dx represente le debit ajoute ou deverse par unite de longueur. 

Pour simplifier Tintegration, on suppose dorenavant qu'il n'y a ni apport ni perte 
de debit lateral, si bien que dQ/dx = 0. 



5. 73.2 Forme generate de la courbe de remous 

Avant de passer en revue les differentes techniques d'integration pour obtenir 
y(x), examinons Tequation (5.40) pour degager les differentes formes possibles 
de la surface libre. Cet examen est essentiel pour mener adequatement les calculs 
de la courbe de remous. On fait Phypothese que la pente de la ligne d'energie S f 
peut se calculer par la meme formule que celle utilisee pour Tecoulement 
uniforme, soit Tequation de Manning (5.13) ou A et R H sont la section et le 
rayon hydraulique calcules pour une profondeur courante h. L'equation (5.13) 
est reproduite ici par mesure de commodite comme equation (5.41a) : 



Q = i A R H 2 'X 
n 



(5.41a) 
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En ecrivant A n et R Hn pour l'ecoulement uniforme avec unc profondcur h n , on 
obtient : 



n 



(5.41b) 



En egalisant les deux membres de droite des equations (5.41a) et (5.41b), on 
obtient AR H 2/3 S f 1/2 = A n R Hn 2/3 S 0 1/2 , soit encore : 



fir 



\4/3 / 



V R H J 



(5.42) 



D'apres (5.42) il est clair que 



lorsque h = h n? S f = S 0 (fait deja connu), 
lorsque h > h n , on a S 0 > S f , 
lor sque h < h n , on a S 0 < S f . 

Par ailleurs on a deja etabli, en etudiant la notion de pente critique a la section 
5.6.6, que : 

lorsque Fr 2 = 1, on a h = h c , 
lorsque Fr 2 > i, on a h < h c , 
lorsque Fr 2 < 1, on a h > h c . 

Considerons maintenant une pente douce ( « mild slope ») et examinons sur la 
figure 5.25 les differents types de courbes de remous qu'il est possible de 
rencontrer (courbes de type M) 




Fig. 5.25 Courbes de remous de type M 



196 



Chapitre 5 



Trois cas peuvent se presenter : 

1) h>b N >b c \ 

La courbe se trouve dans la region 1 (figure 5.25). 

Puisque h > h n , S 0 - S f > 0. 

Puisque h > h c , 1 - Fr 2 > 0. 
II en resulte d'apres (5.40) que dy/dx > 0. La profondeur augmente done 
dans la direction de l'ecoulement comme l'indique la courbe M t . 
Lorsque h tend vers h n et S f tend vers S 0 , l'equation (5.40) montre que dy/ dx 
tend vers 0, ce qui veut dire que la profondeur de Feau tend vers la 
profondeur normale comme asymptote. 

Lorsque h tend vers une valeur infinie, S f tend vers 0 et Fr tend vers 0, si 
bien que dy/dx tend vers S 0 . La surface libre de l'eau tend alors vers 
l'horizontale (puisque dy/dx est la pente de la surface libre par rapport au 
fond du canal). 

La courbe de remous de type M x se rencontre, par exemple, en amont d'un 
barrage. 

2) b c <b<b n : 

La courbe de remous se trouve dans la region 2 (figure 5.25). 
Puisque h < h n , S 0 - S f < 0. 
Puisque h > h c , 1 - Fr 2 > 0. 

U en resulte d'apres (5.40)que dy/dx < 0. La profondeur de l'eau diminue 
done dans la direction de l'ecoulement, comme le montre la courbe M 2 . Ce 
genre de courbe se rencontre lors d'un changement de pente (de douce a 
raide) ou lors d'une chute a la fin d'un canal. 

3) h < b. < h n : 

La courbe de remous se trouve dans la region 3 (figure 5.25). 
Puisque h < h n , S 0 — S f < 0. 
Puisque h < h c , 1 - Fr 2 < 0. 

D'apres (5.40), dy/dx est done positif. Par consequent, la profondeur de 
l'eau augmente dans la direction de l'ecoulement, comme le montre la 
courbe M 3 . Ce genre de courbe se rencontre a la sortie d'une vanne ou au 
pied d'un barrage-deversoir. 

Avec un raisonnement similaire on peut trouver les differentes formes de la 
surface libre de l'eau pour une pente raide ( steep slope ), une pente critique, un 
fond horizontal et une pente adverse. Les differentes formes sont presentees 
dans la figure 5.26. 
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Fig. 5.26 Formes dc la surface libre ( y fe f = profondeur dc reference) 
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5.7.3.3 Solution de I 'equation difference lie du mouvement 

A) Methode indirecte d'integration numerique pour les canaux prismatiques. 
Reecrivons l'equation (5.40) a resoudre, en considerant dQ/ dx = 0 : 

& = 3l^L (5.43) 
dx 1-Fr 2 

En tenant compte de l'hypothese que la pente de la ligne d'energie S f peut 
etre calculee pour chaque profondeur en utilisant l'equation de Manning 
(5.13), l'equation (5.43) devient en differences finies: 

2/-v2 



Ay 0 a 2 r 4/3 
— = (5.44) 

Ax Q B 

"gA 3 

Dans cette equation, les donnees du probleme, pour une section 
rectangulaire a titre d'exemple, sont normalement Q, n, B, g, S 0 et Ax. 

On connait la profondeur y x en un point 1 et on cherche la profondeur y 2 a 

une distance Ax du point 1. La difficulte provient du fait qu'on est incapable 
d'estimer directement le rayon hydraulique Rh et la section mouillee A qui 
dependent de Pinconnue y 2 . 

Une maniere de contourner cette difficulte consiste a inverser le probleme en 
reecrivant Tequation (5.44) sous la forme suivante : 

1 Q 2 B 

Ax = Ay ^— (5.45) 

s- "Q 

A 2 R H 4/3 

Plutot que de chercher y 2? on se donne une valeur arbitraire mais raisonnable 
de y 2 et on calcule la distance Ax a laquelle cette profondeur y 2 sera observee. 
On calcule ainsi une profondeur moyenne y par la relation : 

y moy = Zl ^r ± (5-46) 
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Cette valeur y moy permet de calculer A moy et R Hmo y D'une maniere plus 
detaillee, cette methode consiste a proceder selon les etapes suivantes : 

1) Calculer y c et y n afin de caracteriser la pente S 0 du canal. 

2) Identifier le type de courbe de remous a l'aide de la profondeur y ref qui 
doit etre connue soit a l'amont soit a l'aval du bief de canal sur lequel se 
fait l'integration. 

3) Si y ref est connue a l'amont, on procede comme suit : 

a) Jt = y re f 

b) y 2 = Yi + Ay ( le signe depend du type de courbe de remous). 
0 y moy = (y! + y 2 )/2. 

d) Calculer A moy , R Hmoy . 

e) Calculer Ax a l'aide de la relation (5.45), utilisant y mov . 

f) Ajouter Ax aux Ax cumules jusqu'a cette etape. 

Si la somme est inferieure a la longueur L du bief 
d'integration, on continue : y 2 devient y { pour l'etape suivante 
d'integration et on recommence en b). 

Si y rcf est connue a l'aval, la procedure est similaire sauf qu'il faut 
considerer Tetape b) en inversant les roles de y x et de y 2 et il faut 
substituer y 2 a y x a Tetape a). 

B) Methode pour les canaux non prismatiques 

La methode de solution de l'equation du mouvement exposee precedemment 
a l'avantage d'etre simple mais elle se limite aux canaux prismatiques. De 
plus, elle ne permet pas de calculer directement la profondeur de l'eau a un 
endroit cible. La methode iterative suivante permet d'eviter ces contraintes. 

L'equation de Bernoulli entre deux sections (1) et (2) s'ecrit : 

Q 2 Q 2 
y « + a ^ TTT + S o Ax = y 2 + <* 2 — j + S f Ax + h s (5.47) 
2gA, 2gA 2 

h s etant la perte de charge singuliere due aux changements de section ou de 
direction. 

En general, quand l'ecoulement est torrentiel, on doit calculer les 
profondeurs d'eau en allant de l'amont vers l'aval. Quand l'ecoulement est 
fluvial, on doit proceder de l'aval vers l'amont comme suit, en posant : 

Yl = Yref 
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I - attribuer une valeur a y l5 

2- utiliser y x et y 2 pour calculer A l5 A 2 , h s , S fl et S f2 , a l'aide de l'equation de 
Manning, puis S f = (S fl + S f2 )/2, 

3- si Fequation (5.47) est verifiee a une tolerance pres, on arrete les calculs; 
sinon, on modifie y x et on recommence a l'etape 2. 

Quand l'ecoulement est torrentiel, la procedure est similaire en partant de la 
profondeur y { qui doit etre connue. 

II s'agit, bien evidemment, de calculs iteratifs qui sont integres dans des 
logiciels tels que HEC-RAS (U.S. Army, 1995). 



Application 5.12 

II faut trouver le type de courbe de remous pour le canal de section 
rectangulaire ayant les proprietes suivantes : 

S Q = 0,005 n = 0,025 B = 5,0m y ref = 4,0m 

Le debit est de 20,0m 3 / s. 

Solution : 

Pour une section rectangulaire, y c = (qVg) 1/3 
Avec q = Q/B = (20,m 3 /s)/5,0m = 4,0 m 3 /s/m, 
y c =(4,0 3 /9,81) 1/3 = 1,177m. 

A l'aide de la figure 5.14, on calcule y n 

nQ 0,025-20 Q967 

7^b 8/3 " V0,005-5 8/3 " 

done y n /b = 0,23 et y n = 1,15m 

Puisque y n < y c , la pente du canal est raide. Comme y rcf > y c , la 
courbe de remous est de type SI d'apres la figure 5.26. 
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5.8 Ecoulement variant brusquement 
5.8.1 Definition du ressaut hydraulique 

L'ecoulcment variant brusquement a etc defini ct decrit au debut dc cc chapitrc 
(section 5.1). Unc importantc manifestation de ce type d'ecoulement est le 
ressaut hydraulique. 

Le ressaut hydraulique est unc surclevation brusque dc la surface libre d'un courant 
survenant lorsqu'un regime torrenticl devient fluvial sur une courte distance. Des 
courbes de remous illustrant cc phenomene sont montrecs sur la figure 5.27. 

Le ressaut hydraulique peut sc produirc dans differentcs circonstanccs : par 
excmple au pied d'un barrage-deversoir (figure 5.27) ou a Taval d'un ecoulement 
en-dessous d'une vanne dc fond ou encore dans un canal a forte pente 
debouchant dans un ecoulement fluvial. 




Fig. 5.27 Ressaut hydraulique au pied d'un barrage-deversoir 



La lignc d'energic, indiquce en pointillc sur la figure 5.27, montrc que lc ressaut 
hydraulique provoquc une dissipation d'encrgic par turbulence (hj. 
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S = 0 S = 0 ¥ond horizontal (H) 



A3 A 2 




Fig. 5.28 Excmplcs dc courbes dc remous avcc rcssaut hydrauliquc 
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5.8.2 Profondeurs conjuguees 

On appelle profondeurs conjuguees les profondeurs y t et y 2 observees respectivement 
en amont et en aval du ressaut hydraulique (figure 5.27). 

Pour trouver la relation entre les deux profondeurs conjuguees y x et y 2 pour un 
canal rectangulaire, ecrivons l'equation de la quantite de mouvement pour un 
volume de controle compris entre les sections 1 et 2 (figure 5.27) : 



X r «=pQ v 2 - v . 



(5.48) 



oil F cxt represente les forces exterieures. 

La pente etant faible et la distance courte entre les sections 1 et 2, on neglige les 
forces de gravite et de frottement dans la direction de l'ecoulement x. Dans ce 
cas, la somme des forces exterieures se resume aux forces de pression dont le 
bilan est : 



/ 2 2 \ 

1 y.-y 2 1 

2 



= pQ(v 2 -v,) 



(5.49) 



En tenant compte de l'equation de continuite entre les sections 1 et 2 



V 2 = V, ( yi / y2 ), 



l'equation (5.49) s'ecrit : 



y 2 rvl 



2 gB 



y i i 

v y 2 ; 



Qv, 



gB 



y,-y 2 



v y 2 J 



Substituant le debit unitaire (5.26) et se rappelant que 

(yi 2 -y 2 2 ) = (yi-y^Xyi+yi) 

on obtient : 



y. + y 2 = qv, 
2 gy 2 



(5.50) 
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Substituant V, = q/y, dans (5.50), on obtient 



y.y 2 



2 J 



q_ 

g 



(5.51) 



En utilisant l'expression (5.25) pour y c , l'equation (5.51) s'ecrit aussi 



(5.52) 



Les relations (5.51) ou (5.52) permettent de calculer une des profondeurs 
conjuguees (y, ou y 2 ) quand on connait l'autre. 



5.8.3 Perte d'energie dans le ressaut hydraulique 

La perte d'energie dans le ressaut hydraulique se calcule en appliquant l'equation 
de Bernoulli entre les sections 1 et 2 (figure 5.27) : 



AH = 



2g 



+ y 2 +z 2 



(5.53) 



On neglige la variation de Penergie potentielle sur une courte distance, de telle 
sorte que z, = z 2 . Prenant en consideration les equations (5.51) et (5.53), 
developpees pour une section rectangulaire, ainsi que l'equation de continuite 
ecrite sous la forme y l V 1 = y 2 V 2 , on obtient l'expression suivante pour la perte de 
charge h L : 

(y,-y,) 3 



4y,y 2 



(5.54) 



La longueur L du ressaut hydraulique est estimee par la formule suivante (Chin, 
2000) : 

L = 6y 2 



tant que 



4,5 < Fr<13 
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Application 5.13 

Le canal de fuite d'une centrale hydroelectrique a une section de 
forme rectangulaire de large ur 30,0m. 

Le debit unitaire et la vitesse sont respectivement 2,75m 3 /s/m et 
6,0m/s. II faut trouver la hauteur du ressaut hydraulique et la 
puissance qui y est perdue (en kW). 

La profondeur y x juste en avant du ressaut est 

Yi = q/Vi = (2,75m 3 /s/m) / 6,0m/s = 0,458m. 

La profondeur conjuguee y 2 se calcule par l'equation (5.51) : 

(2,75m 3 /s/m) 2 ( 0,458m + y, ^ 

9,81m/s 2 \ 2 J 

soit 

0,77W = 0,458m.yi Q - 458m + y 0 

V 2 J 

c'est-a-dire une equation du second degre : 

y 2 2 + 0,458y 2 - 3,366 = 0. 

La racine positive de cette equation est y 2 = 1,62m. 

La hauteur du ressaut est h = y 2 — y, = 1,62m - 0,458m = 1,16m. 

L'energie perdue dans le ressaut se calcule par l'equation (5.54) 

, (1,62m- 0,458m) 3 A „ 
h. = = 0,53m 

4- 1,62m- 0,458m 
La puissance perdue est done 

p = pgQ h L = 

1000kg/m 3 - 9,81m/ s 2 - 2,75m 3 /s/m- 30,0m- 0,53m = 429kW. 
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5.8.4 Bassin d'amortissement 

Les vitesses a Paval du ressaut (regime fluvial) sont inferieures aux vitesses a 
Pamont du ressaut (regime torrentiel). Cette propriete fait utiliser le ressaut 
comme dissipateur d'energie pour reduire la vitesse de la lame d'eau a Paval d'un 
coursier d'evacuateur de crue, d'une vanne de fond ou a la sortie d'un ponceau 
(figure 5.29). 

Afin de confiner le ressaut hydraulique dans un espace determine et eviter 
l'affouillement de Pouvrage et Perosion des berges on construit un bassin 
d'amortissement dont les caracteristiques sont specifiees par le Bureau Americain 
de Reclamation (USBR, 1987). 

Selon la valeur du nombre de Froude Pamenagement du bassin d'amortissement 
se fera selon une des quatre configurations exposees ci-apres. 

Quand le nombre de Froude est inferieur a 2,5, il n'est pas necessaire 
d'incorporer des amenagements speciaux dans le bassin d'amortissement. Ce 
bassin de type I doit cependant avoir une longueur suffisante d'au moins 4y 2 
pour contenir le ressaut. 

Pour des nombres de Froude superieurs a 4,5 et des vitesses d'ecoulement a 
Tentree superieures a 15m/s le bassin de type II peut reduire la longueur L de 
30% par rapport a un bassin ordinaire de type I (fig. 5.30). Cette longueur L n se 
calcule par Tune ou Tautre de deux formules suivantes selon la valeur du nombre 
de Froude F r , en amont du ressaut. 

L„ = D 2 [4 + 0,055 (Fr { - 4,5)] si 4,5 < Fr, < 10; 

L n =4,35D 2 si Fr { > 10 

Dj et D 2 representent respectivement les profondeurs y t et y 2 dans les equations 
(5.51) a (5.54). 

Les blocs de chute situes a Tentree du bassin servent de deflecteurs pour diriger 
une partie de Teau dans le sens vertical et amorcer le mouvement tourbillonnaire 
du ressaut. Le seuil terminal dente est incline selon une pente 2:1 
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Dans le bassin de type III, on ajoutc dcs blocs d'amortissement pour stabiliser 
davantage le ressaut et reduire encore sa longueur d'approximativement 65% 
comparativement a un bassin ordinaire de type L Malheureusement cet 
amenagement ne doit etre utilise que pour des vitcsscs d'ecoulement en amont 
inferieures a 18m/s pour eviter dcs problemcs de cavitation. La longueur du 
bassin d'amortissement de type III se calculc par Tune des deux formules 
suivantes selon le nombre de Froude en amont du ressaut : 

L m = D 2 [2,4 + 0,073 (Fr t - 4,5)] si 4,5 < Fr, < 10 

L m = 2,8 D 2 si Fr > 10 

Pour les nombres de Froude plus modcres (2,5 < Fr l5 < 4,5), le bassin de type IV 
est preconise pour contenir un ressaut oscillant. La longueur du bassin de type 
IV se calcule par la formule suivante : 

L 1V = D 2 [5,2 + 0,4 (Fr, - 2,5)] 

Pour les bassins d'amortissement de types III et IV, h : , et h, sont calcules par : 

h, =D, [1,30 + 0,164 (Fr,- 4)] 
h 4 =D, [1,25 + 0,056 (Fr, -4)] 



*2P.. 


A 


r- bloc de seuil 




/ — bloc de chute 





Fig. 5.29 Schema de principe d'un bassin d'amortissement 
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(a) Bassin d'amortissement II pour Fr>4,5 



i 



0.02D, J |« — 



s ? = 0,15 D 2 
w, - 0,15 D, 

Pente 2:1 



Seuil 
dente 



h 2 = 0,2 D 3 



II 





(b) Bassin d'amortissement III pour Fr>4,5 



Bloc de chute -v / 




^— o,375 h, seuil 

terminal 

7$i m 0,75 
w 3 = 0,75h 3 

Fente2:l 

Pcntc 1 : 1 



(c) Bassin d'amortissemcnt IV pour 2,5<Fr<4,5 [j 



DeOectcur 



^2= 




Petit cspacc 



/cspaccment = 2,5 w 

i 

? w - largcur max. Di 



L 



IV 




Fig. 5.30 Diffcrents types dc bassins d'amortisscmcnt 

Adaptc dc U5BR (1958 
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RESUME 

1- Pour un ecoulement uniforme, les proprieties geometriques et hydrauliques 
sont reliees par l'equation de Manning : 

\T— ^ r> 2/3 c ,/2 r\ ^ n 2/3 c 1/2 

V K H S f ou Q = — R H S f 

n n 

2- Quand la section du canal est circulaire, le tableau 5.3 ou la figure 5.16 
permettent de calculer les parametres hydrauliques cherches. On utilise dans 
ce cas les proprietes hydrauliques de la section coulant pleine : 

v>= « D *sf Q= Miiz D * sf 

p n p n 

3- L'ecoulement est critique quand (Fr) 2 = Q 2 B/gA 3 = 1. Dans ce cas, V = V c9 
y = y c et S 0 = S c . Quand la section est rectangulaire, la profondeur y c se 



calcule par la relation y c = 



fslT 



; autrement, on utilise la figure 5.22. 



4- L'ecoulement est supercritique (torrentiel ou rapide) quand Fr > 1. 

Dans ce cas , V > V c , y < y c et S 0 > S c . 

5- L'ecoulement est subcritique (fluvial ou lent) quand Fr < 1. 

Dans ce cas , V < V c , y > y c et S 0 < S c . 

6- Pour un ecoulement variant graduellement, les proprietes geometriques et 
hydrauliques sont calculees par integration de l'equation de conservation de 
Penergie ecrite sous la forme : 

Sq ~ S^- - ■ 
dy gA dx 

dx" 1-Fr 2 

7- Pour un ecoulement variant brusquement lors d'un ressaut hydraulique dans 
un canal rectangulaire, les profondeurs conjuguees (avant et apres le ressaut) 
sont reliees par la relation : 

q 2 



y,yi 



g 



2 ; 

8- La perte de charge par turbulence dans le ressaut hydraulique se calcule par la 
relation : 
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EXERCICES 



Exercice 5.1 

Un canal a section rectangulaire fait en beton (n = 0,013) a une largeur de B = 5,0m et une pente 
de So = 5 xlO -4 . La profondeur normale est h n = 1,0m. 

1) Calculer le debit d'ecoulement. 

2) Calculer la profondeur pour un debit egal au double du debit trouve en 1). 



Exercice 5.2 

Une riviere dont la section petit etre assimilee a une forme trapezoidale, vehicule un debit de 
10,0m Vs. La largeur du fond est b = 6,0m et la pente des berges est 1,0. Le coefficient de 
Manning est n = 0,022. La pente longitudinale du fond est So = 0,001 m/m. 

1) Calculer la profondeur normale d'ecoulement. 

2) Calculer le debit si la profondeur est le double de la valeur trouvee en 1). 



Exercice 5.3 

Un canal de section trapezoidale a une largeur au fond de b = 6,0m et une pente des berges 
definie par z = 2,0. La pente longitudinale est de So = 5,0 x 10 4 et le coefficient de Manning est n 
= 0,020. 

II faut calculer la vitesse d'ecoulement et le debit pour les profondeurs d'ecoulement 0,3m, 0,9m, 
1,5m, 2,1m, 3,0m et 4,0m. 



Exercice 5.4 



Exercice 5.5 

Une conduite d'egout ayant un diametre de 305mm doit vehiculer un debit de 100 litres/seconde 
lorsqu'elle est pleine. II faut calculer la profondeur et la vitesse d'ecoulement lorsque cette 
conduite est 75% pleine et 30% pleine. II faut calculer la pente de cette conduite (n = 0,014). 




Un canal de section mi-trapezoi'dale mi- 
rectangulaire (figure 5.31) doit transporter un 
debit de 10,0mVs a une vitesse permissible Y = 
l,00m/s, sans que la profondeur depasse 1,0m. 
Une des rives est faite en beton, l'autre en 
enrochement et le fond est en terre. Le coefficient 
de Manning moyen a ete estime an z 0,20. II faut 
calculer la largeur b du fond. 



Fig. 5.31 
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Exercice 5.6 

Dans une conduite d'egout a section circulaire de diametre D, la profondeur de Teau est h = 
0,75D lorsque le debit qui v circule est Q = 0,14mVs. Quand la conduite transporte le debit 
minimum de temps sec Q = 0,03m Vs, la vitesse d'ecoulement est V = 0,6m/s. 

II faut trouver le diametre de cette conduite, sa pente ainsi que le debit maximum qu'elle peut 
vehiculer a surface libre (n = 0,015). 



Exercice 5.7 

Deux conduites circulaires de diametrcs ldenriques D = 1,54m et de coefficient de Manning n = 
0,025 sunt placecs en parallele pour drainer un ruisseau. On desire remplacer ces conduites par 
une seule conduite a section rectangulaire dont la largeur est 1,54m et le coefficient de Manning 
n = 0,012. 

Quelle doit etre la hauteur de la nouvelle conduite a section rectangulaire? 
On suppose que dans tous les cas la sortie est libre. 



Exercice 5.8 

Un canal a section rectangulaire fait en beton (n = 0,013), transporte un debit de 5,0m 3 /s. II faut 
calculer la profondeur, la vitesse et la pente critiques lorsque la largeur est B = 4,0m. 



Exercice 5.9 

Un canal a section rectangulaire de largeur B = 10,0m 
comporte une surele\ ation de hauteur Az a partir du 
fond, tel que montre sur la figure 5.32. 

Dans la section (3) de Fecoulement, la profondeur est de 
1,0m et la vitesse d'ecoulement est de 5,0m/s. 



Fig. 5.32 

1) II faut trouver la surelevation Az qui rend Fecoulement critique dans la section 2. 

2) Quel est le regime d'ecoulement dans la section 1? 
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Exercice 5.10 

Dans lc cadre cTun amenagement urbain, on doit rcduire la largcur d\in cours d'eau dc section 
rectangulaire, tel que montre sur la figure 5.33. 



i 


I 






Q=10mVs 
► 


s 


j 

P 


2 


I 





Fig. 5.33 



Lc coefficient de Manning est n = 0,020 et 
la pente longitudinale du fond est So = 4 x 
10 4 m/m. 

1) (Quelle est la largeur minimum 
permissible Bj qui ne produit aucun 
changement sur les conditions 
d'ecoulement en amont? 



2) C^alculer la nouvelle profondeur en amont si la largeur B3 est egale a la moitie de la valeur 
trouvee en 1). 



Exercice 5.11 

Un canal rectangulaire de largeur B = 15m et de pente So = 1,0 I lO ^m/m veliicule un debit Q = 
50m 3 /s. A un point du canal, on a observe une profondeur \ i = 3,0m. Lc coefficient de Manning 
est 11 = 0,025. 

A quelle distance de ce point doit-on se deplacer pour trouver la profondeur v: = 3,25m? 
Doit-on chercher cette profondeur \ ers Famont ou \ ers Taval du point d'observation? 



Exercice 5.12 

Un canal rectangulaire ayant une largeur de 9,0m relie deux lacs, tel que montre sur la figure 5.34. 
Le coefficient de Manning est de n = 0,015. 




Fig. 5.34 



II faut calculer le debit d'ecoulement dans ce canal et tracer Failure de la surface libre dans le 
canal. 
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Exercice 5.13 

Une riviere dont la section peut etre assimilee a une forme rectangulaire deverse un debit de 
15,0m 3 /s dans un lac, tel que montre sur la figure 5.35. 

La riviere a une largeur de 10,0m, un 
coefficient de Manning de 0,025 et une pente 
de 0,90%. Le niveau de la surface libre du lac 
est situe a 4,0m au-dessus de la profondeur 
normale dans la riviere. On suppose que le 
tron9on de riviere est assez long pour que 
1'effet de remous du lac ne l'affecte pas en 
totalite 

II faut tracer la courbe de remous a Paide du calcul de trois profondeurs entre yx et yo. 
Exercice 5.14 



Soit le systeme de drainage pluvial schematise 
par la figure 5.36. 

L'exutoire du reseau (noeud 4) est situe dans 
un cours d'eau ou le niveau en temps d'orage 
atteint 24,0m. Le tableau ci-joint fournit les 
debits de pointe en temps d'orage, les 
diametres, les longueurs et toutes les cotes 
pertinentes. 

II faut tracer la ligne piezometrique selon le 
chemin 1, 3 et 4, puis selon le chemin 2, 3 et 
4. II faut indiquer les endroits de mise en 
charge et les endroits d'inondation. 
II faut aussi calculer les diametres necessaires 
pour eliminer toutes les mises en charge en 
utilisant la liste des diametres standard fournie 
ci-apres. Utiliser n = 0,013. 



Fig. 536 



Conduire 


Debit 

(mVs) 


diametre 
(m) 


Cote au sol 

m 


Cote du radier 

w 


Longueur 
(m) 






amont 


aval 


amont 


aval 


1 


3 


6 


1,37 


30,5 


29,0 


26,15 


26,00 


100 


2 


3 


4 


0,915 


30,5 


29,0 


25,90 


25,50 


100 


3 


4 


15 


2,44 


29,0 


28,5 


25,50 


24,25 


500 



Liste des diametres standard disponibles (en millimetres) : 

255 305 380 460 535 610 760 915 1065 1220 
1370 1525 1830 2135 2440 2745 3050 3350 
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Exercice 5.15 



4,0m 




Fig. 5.37 



L'n barrage deversoir de largeur 10,0m deverse un 
debit de 10,0m7s (figure 5.37). 

1) II faut calculer les profondeurs conjuguees du 
ressaut (on neglige les pertes de charge sur le 
deversoir). 

2) Calculer les vitesses d'ecoulement en amont et en 
aval du ressaut 

3) Lequel des c|iiatre bassins d'amortissement 
preconiseriez-vous? 



Exercice 5.16 

Lota d'un ressaut h\draulic]ue dans un canal a section rectangulaire de largeur B = 5,0m, on a 
mesure les profondeurs conjuguees \ i = 0,3m et f% — 1,8m. Pou\ e/-vous estimer le debit et la 
profondeur critique d'ecoulement? 
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SYMBOLES DU CHAPITRE 5 



A : section d'ecoulement, section mouillee, surface 

A c : section critique d'ecoulement 

b : largeur au radier 

B : largeur au plan d'eau 

d : profondeur verticale 

D : diametre 

E : energie specifique 

E c : energie specifique critique 

E s : energie specifique 

l\. xt : force exterieure 

Fr : nombre de Froude 

g : acceleration due a la gravite 

h : hauteur verticale, epaisseur d'eau perpendiculairement au fond 

1il : charge (energie) perdue dans un ressaut 

H : charge hydraulique 

J : perte de charge par frottement 

L : longueur 

M : type de courbe de remous 

n : coefficient de Manning, direction normale a un plan 

P : perimetre mouille, pression 

Patm : pression atmospherique 

q : debit unitaire 

Q : debit volumique 

R : rayon 

Ri i : rayon hydraulique 

S : pente 

S c : pente critique 

Sf : pente de la ligne d'energie 

So : pente du fond d'un canal 

v : vitesse d'ecoulement 

Y : vitesse d'ecoulement 

V c : vitesse critique d'ecoulement 

Y m()y : vitesse moyenne d'ecoulement 

x : abscisse, distance mesuree parallelement au fond d'un canal 

y : ordonnee, hauteur d'eau, profondeur, profondeur normale, 

epaisseur de lame d'eau 

y c : profondeur critique 

y n : profondeur normale 

v It i : profondeur de reference 

yi, yi ' profondeurs conjuguees 

z : cote, inverse d'une pente 

a : coefficient de correction 

A : variation 

0 : angle 

p : masse volumique 



Chapitre 6 

r 

Ecoulements a travers les deversoirs etles orifices 



Objectifs 

1- Developper les equations de calcul du debit deverse par 
les orifices et les deversoirs. 

2- Connaitre le principe des orifices et des deversoirs utilises 
comme instruments de mesure du debit. 

3- Analyser les incertitudes de mesure du debit par les 
deversoirs. 
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6.1 Definitions et generalites 

Les deversoirs ct les orifices sont des dispositifs qu'on utilise pour mcsurcr ou 
controler le debit d'ecoulement. 

Le deversoir est constitue d'une paroi mince ou epaissc disposcc vcrticalement et 
munic d'une ouverture sur sa partie superieure. Cctte ouverturc est souvent 
rectangulaire ou triangulaire (figure 6.1) mais peut aussi etre trape^oidale, 
parabolique, . . . 




Fig. 6.1 Deversoirs ct orifice 

Le niveau le plus bas de l'ouverture est situe a une hauteur de crete minimale 
(AZ) par rapport au fond et assure un ecoulement critique par-dessus le 
deversoir. 

Les deversoirs ont d'autrcs usages que la mesure du debit. En milieu rural, le 
barragc-deversoir est utilise pour la gestion des eaux et le laminage des crues. Le 
deversoir de securite permet d'evacuer le surplus de debit lorsqu'on craint pour 
la securite des digues. La conception des deversoirs de crues n'est pas abordee 
dans cet ouvrage. Le lecteur interesse par cet aspect peut consulter, par exemplc, 
Pouvrage de Lencastre (1999). 

En milieu urbain, les deversoirs d'orage permettent le deversement dans la 
riviere des surplus des eaux usees melangees avee les eaux pluvialcs. Cxs surplus 
sont causes soit par la limitation de transport dans le rcscau soit par une 
limitation dans la capacite de la station d'epuration. 

Les orifices sont des ouvcrtures generalement de forme circulaire ou rectangulaire 
mais ils pcuvent avoir n'importc quelle autre forme. lis sont pratiques soit sur les 
parois verticales soit dans le fond d'une conduitc ou d'un bassin de retention 
pour pcrmettre de controler le debit en aval. 
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6.2 Ecoulements a tr avers un orifice 

Afin d'obtenir une formulc dc calcul du debit qui passe par un orifice, 
considerons la figure 6.2 montrant en coupe une paroi mince pourvue d'un 
orifice rectangulaire de largeur L. Quand la sortie est non submcrgee, Porifice est 
non noye. 

Le debit Q qui passe par Porificc se calcule par Pequation suivante : 

Q^Ljvdy (6.1) 
ou v est la vitesse d'ecoulement dans Torificc a la profondeur y. 



H 



A i 

y 

2 


H i 


1 




2 


i Q 




X 




j dy 



Fig. 6.2 Orifice rectangulaire dans une paroi mince 



L'equation de Bernoulli appliquee entre les points 1 et 2, en negligeant les pertes 
de charge, s'ecrit : 



- J - + y = — 
2g 2g 



(6.2) 



Le point 2 doit etre pris assez eloigne dc la sortie ou les lignes de courant sont 
incurvees. Quand les lignes de courant ne sont pas rectilignes, la loi de 
Phydrostatique ne s'applique pas dans la direction perpendiculaire a Pccoulcmcnt. 



L'equation de calcul du debit devient alors : 



Q = W2g 



2g 



a/2 



dy 



(6.3) 
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En integrant (6.3) on obtient 



v 2 V /2 r 



v 2 

2g 



Y /2 1 



J 



(6.4) 



Si on neglige l'energie cinetique d'approche V 1 2 /2g, (6.4) devient 



Q^L^Hf-Hf) 



(6.5) 



On peut obtenir une autre formule du debit, qui donne sensiblement le meme 
resultat, en appliquant directement l'equation de Bernoulli entre le point 1 situe a 
la surface libre du reservoir et le point 2 situe au centre de l'orifice a une 
profondeur h : 



V = ^gh (formule de Torricelli) 



(6.6) 



et Q = AV, soit 



(6.7) 



Cette formule est valable aussi bien pour une section rectangulaire que circulaire. 

Le debit qu'on vient de calculer est un debit theorique. Le debit reel est plus 
faible en raison de la contraction de la section d'ecoulement au niveau de 
rorifice et l'existence d'une perte de charge singuliere a la sortie. On multiplie 
alors le debit theorique par un coefficient de correction m pour obtenir le debit 
reel. 

Pour tenir compte de la contraction de la section d'ecoulement, on ecrit : 



Arcelle _ 



(6.8) 



°u ^reeUe est l a section d'ecoulement au niveau de la section contractee, 

A est la section de l'orifice (7id 2 /4 si l'orifice est circulaire ou 
L(H 2 - si l'orifice est rectangulaire). 



Plusieurs experiences ont demontre que pour un orifice a paroi mince C c = 0,60. 
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Par ailleurs, compte tenu dcs pertcs dc charge, la vitcssc reelle d'ecoulement est 
plus faible que la vitesse theorique, si bien qu'on ecrit : 

\ :t ,,= C;72ih (6.9) 

Des experiences montrent que pour un orifice a paroi mince C v = 0,98. 

On doit done multiplier le debit theorique par un coefficient de correction m = 
C C C V = 0,59 pour obtenir le debit reel a travers un orifice a paroi mince : 

Q = mAV2gh (6.10) 

Pour un orifice a paroi moulee (figure 6.3), le coefficient m peut atteindre 0,96. 



n 



Fig. 6.3 Orifice a paroi moulee 

Parfois Porifice peut etre termine par un bout de tuyau sortant, de longueur egale 
au double ou au triple du diametre de Torifice (figure 6.4). 

Dans ce cas, en utilisant un coefficient dc perte de charge singuliere K = 0,5, on 
peut facilement demontrer que le coefficient Q cst cgal a 0,82 et done que : 

V recllc = 0,82V (6.11) 



h 




Fig. 6.4 Orifice avec tuyau sortant 
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Par ailleurs, le coefficient de contraction est C c = 1, si bien que le debit reel Q 

est : 



Q-0,82 A V2gh 



(6.12) 



6.3 Deversoir a paroi mince et rectangulaire 

Un deversoir est dit a paroi mince lorsque le seuil est termine par une arete vivc 
de faible epaisseur (1 a 2 millimetres), tel que montre sur la figure 6.5. 

— Section de mesure 
de la hauteur H 



H 



Az 



~H *~ 0 a 2 millimetres 




415 H, 



Fig. 6.5 Deversoir a paroi mince 



L'ecoulement par un deversoir s'obticnt simplement en posant H, = 0 et H 2 = II 
dans Pequation (6.5), les pertes de charge et l'encrgie cinetique d'approche etant 
considerees negligeables : 



Q = -LV2iH 32 



(6.13) 



C'est la formule etablie par Poleni au 18° siecle. Pour tenir compte des pertes de 
charge et de la vitesse d'approche, on ccrit la relation (6.13) sous la forme 
suivante : 

Q = nLV2gH 3 " (6.14) 



Le coefficient |H , qui ne peut etre determine qu'experimentalement, a fait Tobjet 
de recherches extensives depuis plus de cent cinquante ans en Europe et en 
Amerique du Nord. 
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Francis a mene aux Etats-Unis plusicurs experiences entre 1848 et 1852 pour 
tenter d'etablir une expression du debit deverse. II a fait varier la largeur L du 
deversoir de lm a 5m et la hauteur dc charge H de 0,2m a 0,5m pour trouver la 
relation suivante pour un deversoir sans contraction laterale : 



Q = 0,415 lV^H 3/2 



(6.15) 



Bien que d'autres formules plus complexes aicnt etc developpees par la suite, 
cette valeur de \i donne un bon ordrc de grandeur du debit deverse. 

Francis a propose aussi la formulc suivante pour un deversoir avec contraction 
laterale (figure 6.6): 



Q = 0,415V2g 



5 ; 



H 



(6.16) 



On constate done que, lorsqu'il y a une contraction dans le deversoir, la largeur 
effective est L - 0,2H, tant que L/H > 3. 

Hegley a propose en 1921 la formulc suivante pour estimer le coefficient fj. pour 
un deversoir avec contraction laterale (figure 6.6) : 



tn 0,0027 „ M L.-L 
u= 0,405 + ^ 0,03- 



H 



L 



i J 



( 



1 + 0,55 



LH 



L,(H+AZ) 



(6.17) 




Fig. 6.6 Deversoir avec contraction laterale 



En fait, plusieurs etudes experimcntales ont demontre que les facteurs qui 
influencent le plus la valeur du coefficient |H sont le rapport H/AZ et le degre de 
contraction de la section d'ecoulcment L^L. Le tableau 6.1 fournit le coefficient 
de debit |i en fonction de ces deux parametres. 
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L,/L 




WL 


M 


1 

0 9 
0,8 
0,7 
0,6 


0,401 + 0,05 H/AZ 
0,399 + 0,042 H/AZ 
0,398 + 0,030 H/AZ 
0,397 + 0,020 H/AZ 
0,395 + 0,012 H/AZ 


0,5 
0 4 
0,3 
0,2 
0,1 
0 


0,395 + 0,007 H/AZ 
0,394 + 0,004 H/AZ 
0,393 + 0,001 H/AZ 
0,393 - 0,001 H/AZ 
0,390 - 0,001 H/AZ 
0,390 - 0,001 H/AZ 



Tableau 6.1 Coefficient de debit m pour un dcvcrsoir rcctangulaire 
avec ou sans contraction latcrale. 

Adaptc de NF X 10-31 1 (1983) 



6.4 Deversoir triangulaire 

Quand le debit a mesurcr est faiblc, le deversoir triangulaire (figure 6.7) est plus 
approprie que le deversoir rcctangulaire. Lencastrc (1999) recommande d'utiliser 
systematiquement un deversoir triangulaire des que le debit devient inferieur a 30 
litres par seconde. 

< ► 



1 


i \ 








i 


H 












a/ 


y 





Fig. 6.7 Dcvcrsoir triangulaire 



Conformement a (1.3), le debit se calculc par Texpression suivante 

Q- JvdA (6.18) 

En negligeant la vitesse d'approche, la vitesse V se calcule a partir de l'equation 
de Bernoulli : 



(6.19) 
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La section d'ecoulement dA se calcule a partir de la relation des triangles 
semblables : 

dA = ^(H-y)dy (6.20) 
H 

Apres substitution de (6.19) et de (6.20) dans (6.18) et integration entre y = 0 et 
y = H, on obtient : 

Q = ^LV2g H 3/2 (6.21) 
ou encore, avec L = 2H tan(a) : 

Q = ^ten(a) ^ H 52 (6.22) 
En introduisant le coefficient de debit |J, dans (6.22), on obtient : 

Q = ^Man(a)V2gH 5/2 (6.23) 

Plusieurs formules ont ete proposees pour estimer le coefficient de debit (I. 
Thomson a etudie en 1861 un deversoir triangulaire ay ant un angle d'ouverture 

a = 90 degres et a propose Texpression suivante pour le debit : 

Q = l,42 H 5/2 (6.24) 

Ceci revient a utiliser une valeur de [i = 0,593, valable pour 0,05m < H < 0,18m. 

A toute fin pratique, le coefficient \l ne varie pas beaucoup avec Tangle 
d'ouverture a et une valeur moyenne de \x = 0,58 peut etre utilisee d'une 
maniere generale. 

Le deversoir rectangulaire est plus precis (erreur relative d'environ 1%) que le 
deversoir triangulaire pour les grands debits. Cependant, le deversoir triangulaire 
est plus sensible que le deversoir rectangulaire. Un appareil original permet de 
combiner les avantages des deux deversoirs. 
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La combinaison dc deversoirs rcctangulairc ct triangulairc est montrcc sur la 
figure 6.8. 

i — ► 



Mesure des 
grand debits 




Mesure des 
faibles debits 



Fig. 6.8 Combinaison de deversoirs rectangulaire et triangulaire 

Pour les faibles debits, seule la partie triangulaire du deversoir est utilisee. Pour 
les grands debits, la partie rectangulaire du deversoir entre en jcu. Ce deversoir 
combine, qui est maintenant d'usage courant, comporte une echelle graduee 
dont la lecture fournit directement le debit d'ecoulement. 



6-5 Ecoulement a travers un deversoir a seuil epais 

Un deversoir est dit a seuil epais lorsque la surelevation de la crete s'etale sur une 
assez grande distance W pour obtenir une surface libre horizontale et parallcle au 
seuil (figure 6.9). Pratiqucment, on suppose que le deversoir est a seuil epais si W 
> 3H. 

1 




Fig. 6.9 Deversoir a seuil epais 



En ecrivant l'equation de Bernoulli entre un point de la surface libre situe en 1 et 
un autre point situe en 2, on obtient : 
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h.+ 



v, 2 




2g 



Si le seuil est assez sureleve, l'ecoulement y est critique, si bien que l'equation de 
Bernoulli s'ecrit : 



La relation entre V c et y c a ete etablie pour l'ecoulement critique sous la forme de 
l'equation (5.28). Par ailleurs, si la distance entre les points 1 et 2 n'est pas tres 

grande (W < 10H), on neglige h f (h f = 0) et on introduit un coefficient de 
correction C d . 

Comme il n'est pas pratique de mesurer la vitesse d'approche V l5 on neglige le 
terme V t 2 /2g et on introduit un coefficient de correction de l'energie cinetique 
C v . L'equation de Bernoulli (5.38) s'ecrit dans ce cas : 



H + — ^=y +^ + h 
2g " c 2g 



(6.25) 



et l'equation de calcul du debit s'ecrit : 



Q = A.V 

C C 



(6.26) 




(6.27) 



L'equation de calcul du debit (6.26) s'ecrit : 




9,81 H 



3/2 



SOlt 



Q = 1.7C q LR 



3/2 



(6.28) 



Le coefficient C q peut etre estime par la formule suivante (Chow, 1988) : 




0,65 



(6.29) 



228 



Chapitre 6 



Cc devcrsoir n'est pas utilise en pratique pour la mesure du debit car les 
coefficients C d et C v dependent de la forme du deversoir, de sa longueur et de sa 
rugosite. 



6-6 Canaux jaugeurs Parshall 

Lorsquc les collccteurs transportcnt des charges solides importantcs, comme a 
Pentree d'une station d'epuration, l'utilisation d'un canal jaugeur est 
recommandee pour mesurer le debit d'ecoulement. En effet, contrairement aux 
deversoirs vus preccdemment, le canal jaugeur ne contient pas de seuil 
susceptible de retenir les matieres en suspension. Les canaux jaugeurs reduisent 
la largeur du canal et peuvent aussi comporter une surelevation du fond pour 
creer une section de controle ou la profondeur est critique. 

A titre d'exemple, le canal Parshall (1926) dispose d'un convergent aboutissant a 
une contraction suivie d'un divergent (figure 6.10) 





Fig. 6.10 Dimensions standard du canal jaugeur Parshall 

Adaptc-dc L SBR(1978) 
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Selon les dimensions des longueurs A, B, C, D, E, F. .., il existe plusieurs 
grandeurs standard du canal Parshall appropriees pour differentes gammes de 
debits a mesurer (Chow, 1988). 

Le principe de mesure du debit est base sur la notion de la profondeur critique 
dans la section de controle (section contractee). La relation entre cette 
profondeur critique et le debit permet de developper une relation niveau-debit 
exploitable pour la mesure du debit. La profondeur de Peau est mesuree a deux 
endroits dans le canal Parshall : H a mesuree dans le convergent et H b mesuree a 
la sortie de la section contractee. 

Le passage d'un ecoulement supercritique a un ecoulement subcritique a la sortie 
s'accompagne normalement d'un ressaut hydraulique. Quand le ressaut 
hydraulique a la sortie n'est pas noye, le debit d'ecoulement ne depend que de la 
profondeur H a mesuree dans le convergent selon la relation (Chin, 2000) : 

Q = 4EH^ 522W ° 026 pour W < 8 pieds (6.30) 

Q = (3,6875W + 2,5)H|; 6 pour 10 pieds < W < 50 pieds (6.31) 

Quand le ressaut a la sortie est submerge, on calcule le rapport entre la 
profondeur H b mesuree dans la section contractee et la profondeur H a mesuree 
dans le convergent : H b /H a . Si ce rapport de submersion excede une valeur 
critique, qui depend de la largeur W au niveau de la section contractee (tableau 
6.2), les debits obtenus a l'aide des formules (6.30) ou (6.31) doivent etre 
corriges. La figure 6.11 fournit le debit qu'il faut retrancher aux valeurs obtenues 
a l'aide des formules (6.30) ou (6.31), selon la profondeur dans le convergent et 
le rapport de submersion H b /H a . 



Largeur W 




fiO 

\ as 


critique 


De 6po a 9po 


0,6 


De lpi a 8pi 


0,7 


De 8pi a 50pi 


0,8 



Tableau 6.2 Critere de submersion dans le canal Parshall 
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0,06 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 1 2 3 4 5 6 8 10 

Correction (pi 3 /s) 



Fig. 6.11 Debit de correction pour ecoulement noye 

Adapte de Chin (2000) 

6.7 Deversoir lateral 

6.7-1 Differents types d'ecoulement 

Contrairement aux deversoirs vus precedemment, disposes au front de 
l'ecoulement, le deversoir lateral est dispose dans la paroi du canal parallelement 
a son axe. Ce type de deversoir n'est pas utilise en pratique pour la mesure du 
debit mais plutot pour deverser le trop-plein d'orage dans le milieu naturel. Une 
analyse de Pequation du mouvement (6.29), similaire a celle effectuee au 
paragraphe 6.7.3, permet de degager les six types possibles de la ligne d'eau le 
long d'un deversoir lateral (figure 6.12). 
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J ± ± 

(e) (0 

h n j : hauteur normalc dans la conduitc amont 

ll c j ' hauteur critique dans la conduite amont 

h n 2 S hauteur nornialc dans la conduite aval 

ll s ; hauteur du scuil 



Type 
d'ecouiement 


Pente le long 
du seuil 


Pente 
a Paval 


Conditions 
d'ecoulement 


cas (a) 


pcntc faiblc 


pente faiblc 


h nl >h cl et h s <h c i 


cas (b) 


pcntc faiblc 


pente faiblc 


h nl >h cl et h s <h cl 


cas (c) 


pcntc faiblc 


pente faible 


h nl >h cl et h s <h cl 


cas (d) 


pcntc forte 


pente forte 


h nl < h cl 


cas (e) 


petite forte 


pente faible 


h nl < h cl 


cas (f) 


pente forte 


pente faiblc 


h nl < h cl 



Fig. 6.12 Types de lignes d'eau pour le deversoir lateral 

Adapte de Chocat (1997) d'apres Minis tere (1986) 



6.7.2 Formule De Marchi 

Lc debit devcrse depend du regime d'ccoulement, des caracteristiques du 
deversoir et principalement de la hauteur de charge H au-dessus de la crete. 
Dans le cas d'un deversoir lateral, la profondeur d'ccoulement h (h = AZ + H) 
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varie le long du deversoir et peut etre calculee en resolvant Tequation du 
mouvement variant graduellement demontree au chapitre 5. Avec les notations 
habituelles, on obtient : 

dh = g^jk 

dx 1-Fr 2 

De Marchi (Chocat, 1997) a propose la formule suivante pour calculer le debit 
unitaire dQ/ dx : 

^ = ^V^H ! ' J (6.30) 
dx 3 

Le coefficient de Marchi \i se calcule en fonction du nombre de Froude en 
amont (tableau 6.3). 

Les equations (6.29) et (6.30) peuvent etre resolues simultanement par une 
methode de differences finies pour trouver les profondeurs h et le debit deverse 
(RAM2I, 2003). 



Valeur de Fr 




Fr < 0,6 


0,61 1^ 


3Fr 2 

1 

Fr 2 +2 


0,6 < Fr < 1 


0,45 - 0,06(Fr - 0,6) 


1< Fr < 1,8 


0,95^1 


3Fr 2 

2- 

Fr 2 +2 


1,8 < Fr 


0,362 -0,018(Fr- 1,8) 



Tableau 6.3 Coefficient \i en fonction de Fr 



6.7,3 Formule de Dominguez 

Un fa^on assez simple d'aborder le probleme du deversoir lateral consiste a 
supposer que Tenergie specifique reste constante le long du deversoir. Dans ce 
cas on peut ecrire : 
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f 



dx 



h + 



2gA : 



dh 



= -( 1 _ Fr ^) + _Q T ^ = 0 



dx 



gA~ dx 



(6.31) 



Si bien qu'on obtient 



dh 1 Q dQ 

dx Fr 2 - 1 gA 2 dx 



(6.32) 



L'equation (6.31) peut s'obtcnir dircctcmcnt a partir dc Tequation (6.29) en 
posant S 0 = S f dans cettc dcrnicrc. Commc lc debit se reduit progressivement au 
fur et a mesure qu'il est deversc, dQ/dx est negatif. 

On conclut par consequent que lorsque lc regime est fluvial, Fr 2 < 1 et done 
dh/dx > 0. La profondeur augmentc de l'amont vers Paval comme le montre la 
figure 6.13. Quand le regime est torrentiel, Fr" > 1 et done dh/dx < 0. La 
profondeur diminue de l'amont vers l'aval comme lc montre la figure 6.14. 




Fig. 6.13 Surface libre en ecoulemcnt fluvial 
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L 




Regime rapide 



Fig. 6.14 Surface libre en ccoulement torrentiel 



Dans les deux cas, on utilise la formule proposee par Dominguez (1945) pour 
calculer le debit deverse : 

Q = ^> 2 LV2gH 3/2 (6.33) 

Ainsi, quand Pecoulement est torrentiel, la hauteur de charge H a prendre en 
consideration est celle qui prcvaut en amont du deversoir. Quand Pecoulement 
est fluvial, il faut utiliser la hauteur de charge en aval. 

La valeur de <J> t ne varie pas beaucoup avec les hauteurs H et H, et possede une 
valeur moyenne de 0,36 pour un deversoir a paroi mince, 0,32 pour un deversoir 
a crete epaisse avec bord arrondi et 0,27 pour un deversoir a crctc epaissc avec 
bord a aretes vives. 

Pour calculer (|) 2 , nous avons developpe les formules suivantes a partir des 
valeurs fournies dans divers ouvrages (Carlier, 1986 et Lencastre, 1999) : 

H H 

pour0< — <0,5 ^ = 0,4 + 0,5 — (6.34) 
H, " H, 



pour0,5< — <1 ^,=0,3 + 0,7 — 
H, H, 



(6.35) 
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H H 
pour 1< — <2 = 0,3 + 0,7— L 
H, H 



(6.36) 



H H 
pour 2< — <oo (f> 2 = 0,4 + 0,5 — 



H, 



H 



(6.37) 



6.8 Analyse des incertitudes de mesure 

L'analyse des incertitudes de mesure consiste a determiner l'effet d'une erreur 
dans la lecture de la hauteur h sur l'estimation du debit par les formules 
developpees precedemment. On traite cette question separement pour le 
deversoir rectangulaire et triangulaire. 

a) Deversoir rectangulaire 

D'une maniere generale, toutes les formules developpees pour ce type de 
deversoir peuvent se mettre sous la forme Q = KH 3/2 . En utilisant la derivee 
logarithmique on obtient dQ/Q = (3/2)(dH/H). D'apres cette relation, il est 
clair qu'une erreur relative de 1% sur la mesure de h produit une erreur 
relative de 1,5% sur Testimation du debit. 

b) Deversoir triangulaire 

La formulation generale du debit deverse par un deversoir triangulaire en 
fonction de h est Q = KJ-P /2 . La derivee logarithmique de cette relation est 
dQ/Q = (5/2)(dH/H). Une erreur relative de 1% sur la mesure de la 
hauteur h se reflete par une erreur relative de 2,5% sur Testimation du debit. 



Le lecteur interesse par plus de details sur les methodes de mesure en hydraulique 
est invite a consulter Touvrage de Krajewski et al (2000). 
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RESUME 

1- Le debit deverse par un orifice se calcule par la formule generale suivante: 

Q = mAV2gh 

ou A est la section de l'orifice et h la hauteur d'eau mesuree a partir du centre 
de l'orifice, 

m « 0,6 pour un orifice a paroi mince, 

m « 0,96 pour un orifice a paroi moulee bien profilee, 

m « 0,82 pour un ajustage sortant. 

2- Le debit deverse par un deversoir frontal rectangulaire se calcule par la 
relation : 

Q = ^iLV^h 3/2 

Pour un deversoir a seuil mince, |i est approximativement egal a 0,415. La 
valeur de |Ll peut etre estimee par la formule de Bazin ou de Hegley. 

3- Pour un deversoir triangulaire, le debit deverse peut etre estime par la 
relation : 

Q = —)X tan(a) y[lg h 5/2 



ou [i est approximativement egal a 0,58. 

4- Pour un deversoir rectangulaire lateral, le debit deverse se calcule par la 
relation : 

§ { = 0,36 pour un deversoir a paroi mince. 

(J) 2 peut etre estime par les relations (6.39) et (6.40). 
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EXERCICES 



Exercice 6.1 

Un deversoir rectangulaire avec contraction laterale possede unc largeur d'ouverture L = 3,0m et 
une hauteur de crete Az = 1,0m. Ct deversoir a etc place dans un canal rectangulaire ayant une 
largeur de 5,0m. 

Quel est le debit d'ecoulement correspondant a une hauteur de charge H = 0,30m? 

11 faut comparer le debit obtenu par la tormule de Francis avec celui obtenu par la formule de 

Hegley. 



Exercice 6.2 

Un deversoir triangulaire possede un angle d'ou\ erture de 90 degres. 

Quelle est la hauteur de charge H necessaire pour deverser un debit de 60 litres par seconde? 



Exercice 6.3 

On utilise un deversoir rectangulaire a mince paroi de largeur L = 0,5m pour mesurer un debit Q 
= 0,15m 3 /s. Si Tincertitude sur la mesure de la hauteur H est AM = 1cm, quelle est Terrcur et 
Pincertitude sur la mesure du debit? 



Exercice 6.4 



On utilise un deversoir a seuil epais de largeur L 
Peau d'un lac, tel que montre sur la figure 6.15. 



5,0m et de longueur W = 100,0m pour drainer 



II faut determiner le debit d'ecoulement. 



AZ = 2,0m 



.<)m 



pas a I'echdk 



W = 100,0m 



Fig. 6.15 
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A 


section d'ecoulement 


C c 


coefficient de correction 


c d 


coefficient de correction de debit 


Cp 


coefficient de correction 


C v 


coefficient de correction de vitesse 


d 


diametre d'orifice circulaire 


Fr 


nombre de Froude 


g 


acceleration due a la gravite 


h 


hauteur, profondeur 




hauteur critique 




perte de charge par frottement 


lln 


hauteur normale 


hs 


hauteur de seuil 


H 


hauteur, charge hydraulique 


K 


coefficient de deversoir 


L 


largeur 


m 


coefficient de correction de debit 


H 


debit volurmque 


So 


pente du fond d'un canal 


s f 


pente de la ligne d'energie 


V 


vitesse d'ecoulement 


w 


longueur de seuil epais 


X 


abscisse, distance horizontale 


y 


ordonnee, hauteur, profondeur 




profondeur critique 


z 


cote, coordonnee 


Z 


cote 


a 


angle 


A 


variation 


M 


coefficient 


* 


coefficient de calcul de debit 



Chapitre 7 

Cycle hydrologique — precipitations, 
evaporation et infiltrations 



Objectifs 

1- Decrire et quantifier les differentes composantes du cycle 
hydrologique. 

2- Se familiariser avec les instruments de mesure des 
precipitations et de l'evaporation. 

3- Evaluer la lame de pluie representative sur un bassin. 

4- Quantifier les infiltrations dans le sol par differentes 
methodes. 

5- Estimer l'evaporation a partir d'un plan d'eau. 
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7.1 Introduction gener ale 

U bydrolooie est la science qui etudie l'eau sous ses aspects quantitatif et qualitatif 
durant les differentes phases de son cycle dans la nature. L'hydrologue utilise des 
modeles mathematiques pour predire les differents phenomenes hydrologiques 
dans le but de gerer les ressources hydriques d'une maniere proactive et non 
reactive. 

Ainsi Thydrologue relie, par exemple, le debit a l'exutoire d'un bassin aux 
precipitations generatrices du ruissellement. Comme il existe un delai entre les 
deux phenomenes, Thydrologue peut alerter les riverains afin de limiter les degats 
causes par les inondations. Cette marge de manoeuvre peut etre augmentee grace 
au radar meteorologique qui predit les precipitations avant meme qu'elles 
n'atteignent le sol. 

L'hydrologue peut aussi utiliser ces previsions et agir sur le systeme hydrique afin 
d'eviter ou du moins de diminuer l'ampleur des degats. Ainsi, il prendra la 
decision de vider un reservoir en prevision d'un volume de ruissellement qu'il 
aura predit et qui pourrait occasionner des degats en aval. 

Les enjeux ne sont pas uniquement de nature sociale mais aussi d'ordre 
economique. Ainsi, a l'oppose de la decision precedente, le gestionnaire 
maintiendra le reservoir le plus plein possible pour repondre a la demande 
energetique s'il predit une periode seche. 

Ce probleme se pose avec acuite dans la gestion des reservoirs annuels, a la fin de 
Thiver, dans les regions nordiques. Ces reservoirs, qui ont un cycle de 
remplissage-vidange d'une annee, doivent idealement etre completement vides 
juste au debut de la crue printaniere. Mais si Ton vide ces reservoirs trop 
hativement a la fin de Thiver et la crue printaniere tarde a venir il y a risque de 
defaillance energetique. A l'oppose, si Ton maintient le niveau du reservoir trop 
eleve pendant que la crue survient, on risque de produire des inondations et des 
deversements qui causent un manque a gagner. 

Entre ces deux decisions conflictuelles, on voit se dessiner la notion de gestion 
du risque hydrologique dans laquelle la fiabilite des previsions est primordiale. 

Par ailleurs, les modeles mathematiques peuvent aussi etre utilises dans l'etape de 
conception pour calculer les dimensions economiques d'un ouvrage de stockage, 
d'evacuation ou de drainage. 
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7.2 Le cycle hydrologique 

L'ensemble de tous les processus de transformation de Peau sur la terre s'appclle 
cycle hydrologique dont les phases principales sont (figure 7.1) : 

1- Evaporation 

Elle se fait principalement au niveau des oceans qui couvrent 70% de la 
surface terrestre et contiennent 97% des eaux disponibles. L'evaporation 
annuelle moyenne a partir des oceans est estimee a 1400mm. Cependant, 
approximativement 90% de ce volume retombe directement sous forme de 
precipitations sur les oceans. Mais l'evaporation se fait aussi directement a 
partir de l'atmosphere en temps de pluie, au niveau des plans d'eau, du sol 
humide et a travers la vegetation (480mm/an). Dans ce dernier cas on 
l'appelle transpiration . On groupe sous le nom d' evapotranspiration l'ensemble 
des processus d'evaporation et de transpiration. L'evaporation directe a partir 
d'un manteau nival, sans passer par l'etat liquide, est appelee sublimation . 

2- Transport par les vents et les courants 

Les nuages formes par evaporation peuvent etre transportes par les vents et 
les courants. Ces mouvements d'air sont generes par le gradient de pression 
qui existe entre les centres de haute et basse pressions. L'existence de ces 
centres est directement reliee au gradient de temperature entre des endroits 
exposes differemment au soleil. 

3- Precipitations 

Sous certaines conditions atmospheriques, les nuages formes par evaporation 
se condensent et tombent sous l'effet de la gravite, donnant lieu a des 
precipitations. Celles-ci peuvent etre solides ou liquides selon que la 
temperature ambiante est respectivement en-dessous ou au-dessus de 2ero 
degre. Les precipitations sur les terres (800mm/an) proviennent a 40% de 
l'evaporation a partir des oceans et a 60% a partir de l'evaporation au niveau 
des plans d'eau, de l'atmosphere et du sol. 

4- Infiltration 

Quand les precipitations sont liquides, une partie remplit les depressions et 
s'infiltre dans le sol. Ces infiltrations rechargent le sol en humidite et 
alimentent les nappes souterraines. 

5- Ecoulement souterrain 

Les nappes souterraines alimentent horizontalement les cours d'eau et les lacs 
durant les jours et les mois qui suivent les infiltrations verticales dans le sol. 
Cependant, selon la position relative du niveau de la nappe souterraine et du 
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cours d'cau avoisinant, il pcut y avoir ccoulcmcnt dans un sens ou dans 
Pautre. 

6- Ruissellement de surface 

L'excedent des precipitations qui ne s'est pas infiltre ou evapore ou n'a pas 
ete intercepte par la vegetation, va s'ecoulcr scion la pente du terrain. C'est le 
ruissellement de surface qui alimente les rivieres ct les fleuves se dechargeant 
dans les mers et oceans. On estime qu'annuellement seulcment 320mm des 
800mm tombant sur les terres retourncnt aux oceans sous forme de 
ruissellement de surface. La balance (480mm/ an) constitue lc deficit 
d'ecoulement. 




Fig. 7.1 Cycle hydrologiquc 

Kemarques : 

1- L 'evaporation decroit de l'equateur vers les poles. Cc taux de decroissance est sensiblcment 
cgal 1 celui de la temperature. 

2- Sur un meme parallele, Tintensite de revaporarion est praticjuement uniforme. 

3- La cjuantite totale des precipitations sur un point est inversement proportionnelle a sa 
distance de l'ocean. 

4- Pour une meme position geographic] ue, les c]uantites totales des precipitations et de 
ruissellement dependent de Felevation moyenne du bassin versant. 

5- Si Ton considere le volume total existant sur la terre, l'eau est une ressource renouvelable 
sans point critique. Cc q ui signifie que le volume total disponible reste inchange dans le 
temps peu importent les conditions d'utilisation. Quand on considere un volume restreint 
(nappe souterraine, lac...), Teau est une ressource renouvelable avec point critique. Ctci 
signifie qu'au-dela d\ine limite d'exploitation, le volume utilise depasse les apports naturels et 
au bout d'un certain temps la ressource risque d'etre epuisee. 
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7.3 Hydrologie des bassins versants 
7.3.1 Definition d'un bassin versant 

Un bassin versant est un espace gcographique tcl que chaque goutte d'eau tombee, 
non evaporee ou absorbee par infiltration, est acheminee par gravite en un point 
commun appele embouchure ou exutoire du bassin versant (figure 7.2). 



Precipitation = Apporr 



Bordure 
du bassin 
(perimetre) 




Fig. 7.2 Schcmatisation d'un bassin versant 

II decoule de cette definition que les frontieres d'un bassin versant sont les lignes 
de crete le separant des bassins versants adjacents. La figure 7.3a illustre la 
subdivision d'une zone urbaine en six bassins versants separes par la ligne de 
crete (30m). L'ecoulement de l'eau se fait toujours perpendiculairement aux 
courbes de niveau (isohypscs). La definition d'un bassin versant est intimement 
liee au point ou Ton veut faire la conception ou la gestion des eaux. A titre 
d'exemple, la conception d'une conduite d'egout pluvial dans la zone ABCD 
(figure 7.3a), en tete d'un bassin urbain, peut nous amener a considerer un 
bassin versant ne comprenant qu'un pate de maisons (figure 7.3b). 

A l'autre extreme, quand on s'interesse a la gestion des intercepteurs sur le 
territoire de la ville de Montreal, la subdivision des bassins est beaucoup plus 
grossiere. Les eaux de ruissellement du bassin nord sont drainees vers la Riviere- 
des-Prairies alors que celles du bassin sud aboutissent au fleuve Saint-Laurent 
(figure 7.4). Les bassins nord et sud peuvent etre subdivises en sous-bassins, 
contribuant separement a l'ccoulemcnt a un point de trop-plein au niveau de la 
jonction avec l'intercepteur. 
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Courbes de niveau 
(isohvpses) 
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Fig.7.3 Bassins vcrsants urbains 
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7.3.2 Precipitations sur un bassin versant 

En hydrologie, on ne s'interesse pas particulierement a la connaissance des 
phenomenes engendrant la formation des precipitations. Ce type de connaissance 
est du domaine de la meteorologie. Les precipitations constituent la donnee de 
base qui sert de point de depart pour le dimensionnement, la rehabilitation et la 
gestion en temps reel d'un systeme hydrique aussi bien en milieu urbain que 
rural. 

7. 3. 2. 1 Classification 

On peut classer les precipitations en trois types : 

1- Precipitations de convection 

Ces precipitations ont surtout lieu au cours de Fete. L'air humide au contact 
du sol qui est chauffe par les radiations solaires s'eleve verticalement. Etant 
refroidi au cours d'une detente adiabatique, il se condense et donne lieu a des 
precipitations courtes mais intenses. Ces precipitations sont surtout 
frequentes en regions equatoriales mais surviennent aussi en regions 
temperees. Compte tenu de leur forte intensite et de leur courte duree, ces 
precipitations sont eprouvantes pour les reseaux d'assainissement. 

2- Precipitations orographiques 

Lorsque des masses d'air chaudes et humides provenant des oceans 
rencontrent un sol montagneux froid, elles se condensent et donnent lieu a 
des precipitations orographiques. 

3- Precipitations cycloniques 

Quand deux fronts de masses d'air de temperatures et degres d'humidite 
differents se rencontrent, on assiste a des precipitations cycloniques. La 
masse d'air la plus chaude etant poussee vers le haut, elle se refroidit au cours 
d'une detente adiabatique et se condense, donnant lieu a des precipitations 
generalement intenses et prolongees. 

7. 3. 2. 2 Mesure des precipitations 

II existe une grande variete d'appareils de mesure des precipitations qui peuvent 
etre classes en pluviometres et pluviographes. 

Le pluviometre fournit generalement la hauteur de pluie cumulative sur 24 heures. 
Mais cette duree peut etre plus ou moins grande selon la frequence de lecture. 
Cet appareil est generalement non enregistreur. 
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Le phi viop raphe est un appareil enregistreur qui fournit les intensites de pluie a des 
pas de temps variant entre 1 et 6 minutes. 

L'appareil de mesure le plus ancien est le pluviometre qui permet de determiner 
la lame cumulative tombee entre deux lectures. 



20.3cm 
< ► 



/ 



Tv 



Le pluviometre standard americain comporte un 
element collecteur, un entonnoir et un recipient 
cylindrique (figure 7.5). 

II s'agit d'un instrument bon marche qui ne 
6icm comporte aucune composante electrique ou 
mecanique pouvant faire defaut. On peut lire la lame 
cumulative tombee, directement sur l'appareil ou en 
transvidant l'eau du recipient dans un tube gradue. 

20cm Fig. 7.5 Pluviometre standard americain (Weather-Bureau) 



Get appareil possedc par ailleurs trois inconvenients 



1) L'erreur de mesure peut etre non negligeable a cause des pertes par 
eclabousscment, evaporation et effet du vent. 

2) Get appareil ne fournit pas Phyetogramme mais seulement la lame 
cumulative; les modeles hydrologiques utilises actuellement necessitent la 
connaissance de la variation de l'intensite de la pluie dans le temps; ceci est 
d'autant plus vrai pour les bassins urbains ou le ruissellement ne dure que 
quelques minutes. 

3) Get appareil ne se prete pas a l'automatisation et ne permet ni la lecture ni 
renregistrement ni la transmission des mesures a distance; ceci pose un grand 
probleme pour les regions eloignees et pour la gestion en temps reel. 
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Le pluviographe a augets basculeurs pcrmct dc rcmcdier a ccs lacuncs (figure 
7.6). 



ii.ii i < 




Fig. 7.6 Pluviographe a augets basculeurs 



Cet appareil comprend deux compartimcnts qui sc rcmplisscnt ct sc vident tour a 
tour sous Peffet du poids du volume des precipitations captces par l'entonnoir 
collecteur. Chaque basculcmcnt dc l'apparcil est comptabilisc en actionnant le 
contact d'un relais. Connaissant la hauteur d'eau qui provoque le basculement, on 
peut reconstituer la lame d'eau tombee en comptant le nombre de basculements 
dans une unite de temps qui peut etre aussi petite que la minute. Le choix de la 
surface de reception du cone (400 a 2000cm 2 ) ct du poids de l'eau qui fait 
basculer l'auget (4 a 20g) pennct d'etablir la relation entre la lame tombee et le 
basculement des augets. D'une manierc generale, une resolution de 0,2mm est 
suffisante pour decrire precisemcnt les hyctogrammes. 
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Get appareil qui est relativement precis permet l'enregistrement de 
l'hyetogramme et la transmission des donnees a distance. Le pluviographe a 
augets basculeurs qui est tres populaire pour les bassins urbains ne permet qu'une 
mesure ponctuelle des precipitations. 

Le radar meteorologique permet de couvrir une grande surface de bassin avec 
une resolution spatiale de Pordre du km 2 et temporelle de Pordre de 5 minutes. 
De plus, il a Pavantage de mesurer tous les types de precipitations et de permettre 
la prevision alors que les nuages sont encore a une certaine distance du bassin 
concerne. 

Le principe du radar est base sur la reflexion electromagnetique des nuages. 
Quand les ondes emises par le radar atteignent des gouttelettes d'eau ou des 
cristaux de glace, elles sont reflechies et captees. II reste a transformer la 
reflectivite Z mesuree par le radar en intensite de precipitations au sol. La 
relation la plus utilisee pour operer cette transformation est celle de Marshall- 
Palmer (Chocat, 1997) : 

Z = 200 P 16 (7.1) 

ou P est l'intensite des precipitations en mm/h, 

Z est le taux effectif de reflexion mesure par le radar en tnmVm 3 . 

L'exploration en volume de Patmosphere est accomplie grace a deux 
mouvements de base : 1) la rotation de Pantenne permet de mesurer Petendue 
spatiale des precipitations, 2) Pinclinaison verticale permet de mesurer la hauteur 
des precipitations. 

Le radar est sensible aux bruits et aux mouvements atmospheriques qui agissent 
sur la vitesse de chute de la pluie. Les valeurs empiriques presentees dans la 
relation (7.1) se voient modifiees en fonction du contexte. 

73.23 Evaluation des precipitations surun bassin versa nt 

En general, la repartition geographique de l'intensite des precipitations n'est pas 
homogene. C'est pour cette raison qu'on installe un reseau de pluviometres assez 
dense pour mesurer les precipitations avec le maximum de precision. Le 
probleme qui se pose maintenant est revaluation des precipitations 
representatives, connaissant les mesures fournies par des pluviometres installes 
sur le bassin. 
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- Methode de la moyenne arithmetique 

C'est la methode la plus simple mais non la plus precise. Elle consiste a faire la 
moyenne arithmetique P des valeurs enregistrees a tous les pluviometres : 



Cette methode peut etre utilisee soit dans les bassins ou les variations 
orographiques sont peu importantes soit dans les bassins densement 
instrumentes. 

Pour obtenir une moyenne plus representative, on utilise la methode des 
isohyetes ou la methode des polygones de Thiessen. 

- Methode des isohyetes 

On definit une isobyete comme etant une ligne virtuelle reliant les points d'une 
region le long desquels les precipitations sont identiques (figure 7.7). 

On trace un reseau d'isohyetes a l'aide des enregistrements disponibles. La 
hauteur moyenne des precipitations sur le bassin est alors : 




1 



ii 



(7.2) 



ou 



n est le nombre de stations pluviometriques, 

P { est la hauteur des precipitations enregistree a la station « i ». 



k 



ZA.P, 



P = 



(7.3) 



A 



ou 



est la superficie comprise entre les isohyetes i et i+1, 
A est la superficie to tale du bassin, 
k est le nombre d'intervalles. 



Cycle bydrolopque 



253 




Fig. 7.7 Reseau d'isohyetcs sur un bassin versant 



La valeur de Pj est obtenuc par 



p = h i +h i-i 



2 

ou 1% est la hauteur des precipitations de l'isohyete « i » 

Cette methode possede l'avantage de prendre en consideration la distribution 
geographique des stations. Malheureuscment, la determination des isohyetes sur 
la carte du bassin s'avere un probleme a cause du nombre limite de stations 
pluviometriques generalement disponibles. 

- Methode de Thiessen 

Cette methode est basee sur le principe que l'intensitc dc la pluie en un point 
donne du bassin est mieux representee par la station meteorologique la plus 
proche. Dans cette methode, on commence par relier chaque station aux stations 
directement avoisinantes par des segments dc droite (figure 7.8). On coupe 
ensuite chacun des cotes des triangles ainsi formes par la mediatrice. Chaque 
station a un facteur de ponderation proportionnel a la superficie delimitee par les 
mediatrices directement situees dans son voisinage. 

La hauteur moyenne des precipitations est obtenue par : 

ZA^ 

P = J=L_- (7.4) 

oil k est le nombre de stations, 

A { est la superficie du polygone « i », 

Pj est la hauteur de precipitation enregistree a la station « i », 
A est la superficie totale du bassin 



254 



Chapitre 7 




Fig. 7.8 Methodc de Thiesscn 

Ccttc methodc geometrique, qui est basce sur un principc de bon sens, semble 
donner lc plus de satisfaction aux hydrologues. Ellc est ainsi la plus utiliscc. 

7.3.3 Notion d'infiltration 

Tel que defini au paragraphe 7.2, on appelle infill ml ion la partie des precipitations 
qui est absorbee par le sol et dirigec vers les couches inferieures. En pratique, 
avant que le ruissellement ne commence, il faut que les depressions de surface 
soicnt remplics. 

7.3.3.1 Les pertes par depression 

Au debut d'une averse, une certaine lame de pluie est necessaire pour combler 
les depressions qui existent sur les surfaces pemieables et impemieables. Cette 
lame varie de 0,2 a 3mm pour les surfaces impermeables ct de 3 a 15mm pour 
les surfaces permcables. En fait, cette perte par depression pcut etre reliee a la 
pente du bassin par la relation (Chocat, 1997) : 



d,,= a + b(3-S) 
d„ = a 



SI 

si 



S < 3% 
S > 3% 



d p rcprescntc les pertes par depression 
S est la pente moyenne du bassin, en % 

Pour les surfaces permcables a = 2mm b = 4mm 

Pour les surfaces impermeables a = 0,5mm b = 1mm 
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7.3.3.2 Methode de rin dice d y infill rat ion 

Le phenomene d'infiltration est complcxc. II est difficile de prcdire d'une 
maniere precise la quantite d'eau qui s'infiltre durant et apres une averse. Cette 
quantite depend de Fhumiditc du sol, de l'epaisseur de la couche saturee, de la 
compacite du sol, de la couverture vegetale, du gel, de la quantite d'air dans lc sol, 
de la pente de la surface. . . 

Une des methodes les plus simples est cellc de l'indice d'infiltration (figure 7.9). 



£ 
B 

a 

# o 

!& 

"3 

U 

a 
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des precipitations 
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Fig. 7.9 Indice d'infiltration 



L'indice (|) represente l'intensite moyenne au-dessus de laquelle tout excedent des 
precipitations se retro uve sous forme d'ecoulement (figure 7.9). 
Mathematiquement, l'indice d'infiltration (j) se calcule par la relation suivante : 

N 

^(i,-^) At = ruissellement de surface (7.5) 

1=1 

ou ^est l'intensite de la pluie en mm/h au temps i, 
At est le pas de temps en heures. 
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Application 7.1 

Le tableau suivant fournit l'hyetogramme de pluie tombee sur un 
bassin versant : 

periode de 30 minutes 1 2 3 4 5 

intensite l (mm/h) 20 40 60 50 30 

Le ruissellement net recueilli a l'exutoire du bassin a la suite de cette 
pluie a ete mesure : R = 40mm. H faut estimer l'indice d'infiltration 
c|) pour ce bassin. 

Supposons <j) < 20mm/h. 

L'equation de calcul de (j) se presente sous la forme : 

(20-^) + (40-^) + (60-^) + (50-^) + (30-^) = ^ 

2 

soit <|) = 24mm/ h. 

Cette valeur de (|) est incompatible avec Phypothese de depart et 
genere une valeur negative dans le premier terme du membre 
gauche de Pequation (1). 

On suppose maintenant (() < 30mm/h. On reecrit Tequation (7.5) 
sous la forme suivante en eliminant Tintensite 20mm/h : 
(40-^) + (60-^) + (50-^) + (30-^) _ m 

2 

soit (|) = 25mm/h, en accord avec Phypothese de depart. 



Cette methode, quoique simple et utilisee dans la pratique, ne tient pas compte 
de la realite hydrologique. En effet, elle suppose que le taux d'infiltration est 
constant durant une averse donnee. On sait cependant que si le sol est sec au 
debut d'une averse, Pinfiltration initiale est tres importante et decroit au fur et a 
mesure que le sol devient sature. C'est cette lacune que comble la methode de 
Horton. 
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7. 3. 3. 3 M efhode de Horton 

La formulc de Horton (1940) cxprimc l'intcnsitc d'in filtration par (figure 7.10): 

f(t)=f,+(f 0 -fJe kt (7.6) 
ou f (l est l'infiltration maximum au temps t = 0, 

ty est l'infiltration asymptotique quand t devient grand, 
t est le temps ecoule depuis le debut dcs precipitations, 
k est un parametre en unites inverses du temps. 

Les valeurs de l'intensite de Tinfiltration s'cxpriment gencralement en millimetres 
d'cau par heurc ou pouces d'cau par heure. 




temps 

Fig. 7.10 Mcthode de Horton 



Par l'integration de l'cquation (7.6), on obtient l'infiltration cumulative (en 
millimetres d'cau) : 

F(t)=f,t + l^(l-e") (7.7) 

Le tableau 7.1 donne les parametrcs de l'cquation dc Horton en fonction du type 
de sol. 
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Categorie de sol 


A 


B 


c 


D 


fii (mm/h) 


250 


200 


125 


75 


Cc (mm/h) 


25 


12 


6 


2,5 


k(l/h) 


2a5 


2a5 


2a5 


2a5 



A : faible possibility de ruissellement (sable et gravier bien draines) 

B : taux d'in filtration moyen (texture moyennement fine a moyennement grosse : sable) 

C : faible taux d'in filtration (texture assez fine, sols con tenant de l'argile) 

D : forte possibility de ruissellement (argiles, nappes constamment hautes) 

Tableau 7.1 Parametres d'infiltration de Horton 



Application 7.2 

Le sol d'un bassin possede les caracteristiques suivantes : 
f 0 = 74mm/ h 

L = 15mm/h 
K = 2h 1 

Quelle est rinfiltration cumulative potentielle dans ce bassin sur une 
duree de 5 heures ? 



F=fJ + 



V 



*0 x oc 

K 



J(l-e- 25 ) = 105i 



F= 15-5 + f I 



II est possible de tenir compte des conditions initiates d'humidite du sol en 
definissant de fa^on convenable le taux d'infiltration initial f 0 , En effet, lorsque le 
sol est humide ou la nappe phreatique est haute, les valeurs fournies dans le 
tableau 7.1 peuvent etre reduites de plus de 50%. A Tinverse, en presence de 
vegetation dense, ces valeurs peuvent etre majorees en consequence. Chocat 
(1997) propose de choisir f 0 en fonction de fco en tenant compte de la pluviosite 
antecedente. Si le sol est sature en humidite au debut de Tecoulement, on peut 
considerer que f 0 est egal a foo. Pour un sol sec, on peut utiliser f 0 = 4 en 
Tabsence de donnees. 



Cycle hydrologique 



259 



Pour les bassins jauges ou des hyetogrammes et des hydrogrammes sont 
disponibles, on peut estimer f 0 par calcul. Si Ton peut reduire toutes les pertes 
dues aux infiltrations, la lame cumulative F peut etre consideree egale a la 
difference entre la lame de pluie brute P et la lame de ruissellement R (F = P— R). 
La lame nette de ruissellement peut etre calculee par la relation : 

volume de ruissellement 

R = (7.8) 

superficie du bassin 

L'equation (7.7) permet d'ecrire : 

f ° =f * +K (r^) (7 - 9) 

II est important de souligner qu'a un instant t donne, l'intensite de Finfiltration 
dans le sol ne peut pas depasser l'intensite des precipitations. C'est pour cette 
raison que Ton fait la distinction entre Pinfiltration reelle et Pinfiltration 
potentielle en ecrivant : 

f(t)reeik = minimum [ f(t) 

potentielle 5 

i(t)] (7.10) 

ou i(t) est Pinfiltration en fonction du temps t 

Une methode plus juste pour tenir compte du fait que Finfiltration potentielle est 
superieure a la pluie en debut de 1'orage consiste a decaler la courbe d'infiltration 
dans le temps comme le montre la figure 7.11. De cette maniere, le ruissellement 
ne commence que lorsque le volume d'eau qui s'est infiltre devient egal au 
volume d'eau des precipitations. 

to t r t 0 

Ji(t)dt= J f(t) dt (7.11) 

0 0 

et 

i(t,)=f(t,-t 0 ) (7.12) 



Le decalage montre sur la figure 7.11 est tel que les volumes initiaux situes au- 
dessus et en-dessous de rhyetogramme sont egaux. 
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mm/h 




courbe 
cT infiltration 



Fig. 7.11 Decalage de la courbe thcorique d'infiltration 



Le lecteur interesse a connaitre davantagc sur les methodes d'estimation dc 
Tinfiltration peut consultcr Pouvrage specialise dc Smith (2002) qui traitc 
exclusivement du sujet. 

7.3.4 Notion d'evaporation 

7. 3 .4. 1 Definition 

La vaporisation (evaporation a la surface dc l'cau) est lc phenomene par lequel lc 
liquide se transforme en vapeur. La transformation en vapcur d'un solide tel que 
la neige ou la glace, sans passer par l'etat liquide, s'appelle sublimation . 

7.3.4.2 Description et quantification du phenomene 

L'evaporation est directement controlee par l'energic disponible sur la surface de 
contact (temperature) ct par la facilite de mouvement de la vapeur dans 
Patmosphere (vent). 

Un volume d'air, en contact avec une surface solide ou liquide, ne peut contenir 
qu'une quantite limitee de vapeur pour une temperature et une pression donnees 
de Fair. Tant que la pression de vapeur a la surface du plan d'eau est inferieure a 
la pression de saturation, il y a dc Tevaporation. Quand la pression de vapeur de 
saturation est atteinte, de la vapcur est ajoutee, elle sc condense et retourne a la 
surface du liquide. On comprend done qu'au moment de la saturation, il y a 
autant de molecules qui quittent la surface de Teau pour s'evaporer que de 
molecules qui se condensent pour retourner a la surface de l'eau. On cxprime 
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que Pevaporation est directement proportionnelle a la difference entre la pression 
de vapeur de saturation et la pression de vapeur reelle a la surface du liquide par : 

E = C(e w -e.) (7.13) 

ou C est un parametre, 

E est Pevaporation journaliere en millimetres quand C = 3,66, 
mensuelle en millimetres quand C = 110, 

e w est la pression de vapeur de saturation (en kilopascals) 
correspondant a la temperature moyenne journaliere ou mensuelle 
a la surface de Peau (voir tableau 7.2), 

e a est la pression moyenne journaliere ou mensuelle de vapeur a 
la temperature de Peau (en kilopascals). 



La presence du facteur vent modifie sensiblement le phenomene d'evaporation 
en facilitant la diffusion de la vapeur dans Patmosphere. Pour tenir compte du 
facteur vent qui fait augmenter Pevaporation, on utilise la formule de Meyer 
(1944) : 

E = C(e w -eJ(l + 0,062-V) (7.14) 

ou 

V est la vitesse du vent a 7 metres au-dessus de la surface de Peau 
(km/h). 



La pression de la vapeur de saturation e w en kPa est fournie au tableau 7.2. Elle 
peut aussi etre calculee a partir de la temperature t en degres Celsius en utilisant 
la relation : 

e w = 0,6118e ,7 ' 27t/(237 - 3+t) (7.15) 

Par ailleurs, la pression de vapeur e a peut etre calculee a partir de Phumidite 
relative qui est definie par : 



. „ . . . pression de vapeur pour la temperature de l'air e a 

humidite relative = — — 5 — ; ! = — 

pression de vapeur a la saturation pour la temperature de l'air e w 
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Temperature 

(degres C.) 


Pression dc v;ipcur 
a la saturation 
(kPa) 


Temperature 


Pression de vapeur 
a la saturation 
(kPa) 


-35 


0,030 


o 


0,611 


-30 


0,050 


5 


0^873 


-25 


0,080 


10 


1,228 


-20 


0,125 


15 


1,704 


-15 


0,184 


20 


2,339 


-10 


0,288 


25 


3,169 


-5 


0,425 


30 


4,244 



Tableau 7.2 Temperature dc Pair ct pression dc vapeur a la saturation 



Commc pour la mcsurc dc la pluic, l'evaporation pcut etre mesuree directement 
a l'aide d'un bac d'e\ aporation standard circulairc cn acicr galvanise de diametre 
D = 1,21m et dc hauteur h = 0,255m (figure 7.12). Cependant, l'evaporation a 
partir de ce bac est superieure a l'evaporation a partir d'un plan d'eau etendu. 
Afin de ne pas surestimcr revaporation, rutilisation de parametres de correction 
est neccssaire (\X/ 7 aniclista et a/., 1997). 




Fig. 7.12 Bac d'evaporation du Weather Bureau (1955) 

Quand l'cvaporation est estimce a Tcchclle dc Tannce, lc coefficient de correction 
a appliquer a la mesure du bac pour evaluer Tevaporation a partir du plan d'eau 
vane entre 0,65 et 0,82 (Kohlcr et al, 1955). Doorenbos et Pruitt (1977) ont 
produit un tableau recapitulatif du coefficient de correction necessaire dans 
chaque configuration. 

Wemarqne : 

En pratique, Fcvaporation est ailculec principulcment pour unc grande surface d'eau telle un lac, 
sur une grande penodc s'ctalant sur des semaines, voire des mois. Durant une periode de crue 
ponctuelle au niveau du bassin versant, l'evaporation est soit negligee soit fixee a un taux 
arbitraire variant entre 1 et lOmm/j. 
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Application 7.3 

On veut estimer l'evaporation journaliere a partir de la surface d'un 
lac situe dans la region de Montreal. La temperature moyenne de 
Pair est t a = 30°C. La temperature moyenne de l'eau est t e = 15°C. 
La vitesse du vent a ete mesuree : V = 20km/h. L'humidite relative 
de Fair a ete mesuree a l'aide d'un psychrometre : 20%. H faut 
calculer Tevaporation journaliere a partir de la surface du lac. 

D'apres le tableau 7.2 : 

e w (t c = 15°C) = l,704kPa 
e w (t a = 30°C) = 4,244kPa 

humidite = 0,2 = e a (t a = 30°C)/ e w (t a = 30°C) 
Done e a (t a = 30°C) = 0,2(4,244) = 0,8488kPa 



E = 3,66(1,704 - 0,8488) (1+0,062 • 20) = 7mm/ j 
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RESUME 



1- D'une maniere generale, les precipitations representatives sur un bassin 
versant peuvent etre estimees a partir de la relation suivante : 

Yap, 

P= 

n A 

ou n est le nombre de stations pluviometriques. 

Dans la methode de la moyenne arithmetique, on a A { = A = 1 . 

Dans la methode des isohyetes, P £ = (h, + h^)/ 2; A { est la superficie comprise 

entre les isohyetes i et i+1 et A est la superficie du bassin. 

Dans la methode des polygones de Thiessen, Aj est la superficie delimitee par 

les mediatrices directement situees dans le voisinage de station i. 

2- L'indice d'infiltration (() se calcule par la relation 

N 

ruissellement de surface = y At 

H 

ou les ij sont les intensites de pluie en mm/h, 
At est le pas de temps en heures. 

3- La formule de Horton exprime la variation de l'intensite d'infiltration en 
fonction du temps : 

f(t) = f„+(f Q -f 00 )e* 
et la lame cumulative d'infiltration par la relation : 

4- La formule de Meyer permet d'estimer Tevaporation a partir de la surface 
d'un plan d'eau : 

E = C(e w -e a )(l + 0,062V) 
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EXERCICES 



Exercice 7.1 

Un bassin de drainage a la forme d'un carre ayant des cotes de deux unites de longueur. Les 
pluviometres installes sur trois des coins du bassin ont enregistre 50mm, 20mm et 10mm de pluie 
(en lisant dans le sens des aiguilles d'une montre autour du carre). 11 faut determiner la moyenne 
des precipitations sur le bassin par la methode des polygones de Thiessen et comparer avec la 
moyenne arithmetique. 

Exercice 7.2 

Un bassin versant a une superficie de 1100km 2 . Un reseau de stations pluviometriques a permis 
de tracer la carte de l'isohyete suivante au cours d'un orage : 

Intervalle des isohyetes (mm) Superficie (km 2 ) 

40 a 60 600 

20 a 40 300 

0 a 20 200 
II faut determiner la valeur representative des precipitations a l'interieur de ce bassin a l'aide de la 
methode des isohyetes. 

Exercice 7.3 

Une pluie ayant une intensite de 40mm/h est tombee sur un bassin durant deux heures. 

II s'agit de trouver la hauteur d'averse nette ou excedentaire un utilisant la formule de Horton 
pour rinfiltration. 

Les parametres de la formule de Horton sont les suivants: 
Taux initial d'infiltration fo = 40mm/h 

Taux asymptotique d'infiltration £c = 25mm/ h 
K = 3,0tr^ 

Exercice 7.4 

Lors d'un orage, on a enregistre l'hyetogramme suivant : 

Heure 12h00 12h30 13h00 13h30 14h00 

I (mm/h) 25 50 75 50 20 

Le ruissellement de surface mesure a l'exutoire du bassin a ete de 30mm. 
II faut trouver l'indice d'infiltration (J) pour le bassin. 

Exercice 7.5 

II faut determiner l'evaporation journaliere d'un lac a partir des donnees suivantes : 



Temperature de l'eau : 20°C 

Temperature de Fair : 30°C 

Vitesse du vent : 30 km/h 

Humidite relative : : 30% 
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SYMBOLES DU CHAPITRE 7 



A 


superficie 


C 


parametre d'evaporation 


e a 


pression de vapeur 


e w 


pression de vapeur de saturation 


E 


evaporation journaliere 


f 


fonction d'infiltration 


fo 


infiltration maximum 


fx 


infiltration minimum 


1 1 

V 


ronction d inriltration 


h 


hauteur des precipitations 


1 


intensite de pluie 


k 


nombre de stations, 


K 


parametre d'infiltration 


N 


nombre de stations pluviometriques 


P 


intensite des precipitations, lame de pluie brute 


Pi 


hauteur des precipitations a une station i 


t 


temps 


V 


vitesse du vent 


z 


taux effectif de reflexion (radar) 


A 


variation 




indice d'infiltration 



Chapitre 8 

Modeles de transformation pluie-fonte-debit 



Objectifs 

1- Savoir separer Pecoulement de base du ruissellement de 
surface dans un hydrogramme. 

2- Calculer Pintensite de pluie de conception en fonction du 
risque hydrologique tolere. 

3- Savoir choisir la duree critique de la pluie de conception. 

4- Calculer le debit de conception pour une conduite de 
drainage. 

5- Predire la variation du ruissellement de surface a partir de 
la pluie nette. 

6- Estimer la fonte des neiges a partir de variables 
pertinentes. 



270 



Chapitre 8 



8.1 Introduction 

Lorsqu'on s'interesse a la prevision des crues et a la gestion des reservoirs, il 
est primordial de predire les debits d'eau qui seront generes a Fexutoire d'un 
bassin versant a la suite d'une averse ou de la fonte des neiges. Pour cela, il 
faut estimer l'hyetogramme brut representatif des precipitations tombees sur 
le bassin versant. II faut ensuite en soustraire toutes les pertes : interception, 
infiltration, retention et evaporation pour obtenir rhyetogramme net. Le but 
recherche dans le present chapitre est de savoir comment se transforme cet 
hyetogramme net en hydrogramme a l'exutoire du bassin versant. 

8-2 Hydrogramme de ruissellement 

8.2.1 Generalites 

A la suite d'une averse, le debit qu'on observe a l'exutoire d'un bassin versant 
peut avoir quatre origines differentes : 

1) ruissellement de surface, 

2) precipitations directes sur la surface du cours d'eau, 

3) ecoulement hypodermique, 

4) ecoulement souterrain. 

En general, le ruissellement de surface constitue la composante la plus 
importante dans le debit observe en periode de crue. La contribution des 
precipitations directes sur le cours d'eau est en general negligeable mais elle est 
de toute fa^on integree dans le ruissellement de surface. L'ecoulement 
hypodermique peut etre tres important dans un bassin ou la couche permeable 
du bassin est fine. Les eaux qui s'infiltrent s'ecoulent horizontalement sur la 
surface impermeable pour rejoindre le cours d'eau durant les heures et les jours 
qui suivent les precipitations. Cette partie est aussi integree dans le ruissellement 
de surface. 

L'ecoulement souterrain est en general tres lent. Sa contribution peut etre tres 
faible durant la periode de la crue mais peut etre tres importante du point de vue 
volume a l'echelle d'une annee 

8.2.2 Definitions 

On appelle hydrogramme la serie chronologique des debits successifs enregistres a 
un endroit donne d'une riviere a la suite de precipitations ou de fonte des neiges. 
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La figure 8.1 montrc un schema d'hydrogramme type mcsure a l'exutoire d'un 
bassin versant (figure 8.2). La nomenclature utilisee est la suivante : 



le temps de man tee T M est le temps ecoule entre les points B et C qui delimitent 

la cottrbe de concentration . 

le temps de base T B est le temps ecoule entre les points B et D; il rcpresente la 
duree de ruissellement de surface, 



le temps de reponse Lag est le temps ecoule entre F et C, F representant le 
ccntroide de rhyetogramme, 

le debit de pointe Q P est le debit maximal atteint en periode de crue. Cest ce 
debit qui est normalement utilise dans la conception des ouvrages 
hvdrauliques (ponceau, conduite d'egout, evacuateur de crues. . .). 



infiltration 
ruissellement 



hyetogramme 




courbe de decrue 



fin de ruissellement 
de surface 



Fig. 8.1 Schema d'un hydrogrammc 
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bass in 




Fig. 8.2 Schema d'un bassin versant 



8.3 Separation des differentes composantes de Pecoulement 

On a vu dans lc chapitre 7 que Phyetogramme de pluie peut etre separe en 
deux composantes principales : 1) les pertes par infiltration qui alimentent 
les nappes souterraines, 2) le ruisscllement de surface qui rejoint l'egout ou 
lc GOUTS d'eau immediatement ou durant la pluie (figure 8.3). 




Fig. 8.3 Composantes dc rccoulement 
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L'hydrogramme de debit observe en temps de pluie ou de fonte a une section 
quelconque d'un cours d'eau ou d'un egout peut aussi etre separe en deux 
composantes principales : 1) rhydrogramme de base qui represente le debit non relie 
aux precipitations en cours, 2) rhydrogramme de ruissellement de surface genere par la 
pluie nette. 

L'ecoulement de base est genere par les nappes souterraines qui alimentent les 
cours d'eau a travers les pores des berges. Tel que mentionne, ces nappes sont a 
leur tour alimentees a partir des pluies et de la fonte par infiltration durant les 
semaines et les mois precedant la pluie en cours. 

Pour une conduite d'egout situee en-dessous du niveau de la nappe phreatique, la 
situation est similaire a celle d'une riviere. Les eaux provenant de la nappe 
phreatique et des fuites des reseaux d'aqueduc se fraient un chemin a travers les 
defectuosites des joints et les fissures pour s'infiltrer dans la conduite. Quand 
l'egout est combine, le debit de base ou de temps sec renferme, en plus des 
infiltrations, des eaux usees domestiques et industrielles. Ces debits representent 
une variation d'allure sinusoidale sur vingt-quatre heures dont la moyenne peut 
varier selon la journee de la semaine et du mois. 

Le debit de base provenant des eaux souterraines diminue dans le temps au fur et 
a mesure que les nappes se tarissent durant les periodes seches. Durant une 
periode de crue, une premiere methode d'estimation du debit de base Q base 
consiste a supposer qu'il demeure egal a sa valeur observee juste au moment ou 
rhydrogramme amorce sa montee. Ceci revient a tracer une ligne hori2ontale 
parallele a Taxe des abscisses a partir du point B (figure 8.3). Une autre approche 
consiste a extrapoler la courbe de tarissement durant la periode de crue a l'aide 
d'une courbe de la forme : 

QUtHQoe" (8-1) 

ou Q 0 est le debit initial, 

a est une constante propre au cours d'eau et qu'il faut determiner. 

Le point C indique sur la figure 8.3 se trouve a Fintersection de la courbe de 
recession avec la droite verticale passant par la pointe de l'hydrogramme. Le 
point D qui marque la fin du ruissellement de surface est caracterise par une 
legere cassure qui peut etre mise en evidence par une transformation 
logarithmique. 

Compte tenu du fait que le debit de crue est en general plusieurs centaines de fois 
plus grand que le debit de base, la complexite de la methode utilisee pour 
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determiner le debit de base est superflue et on retient le plus souvent la premiere 
methode. 

8.4 Courbe de tar age 
8.4-1 Principe 

Les modeles mathematiques utilises dans le present chapitre permettent de 
simuler le debit d'ecoulement a l'exutoire d'un bassin de drainage. Or le citoyen, 
menace par l'inondation, est interesse a connaitre plutot la remontee des niveaux 
d'eau. II faut, par consequent, etablir une relation entre le niveau et le debit a une 
section strategique de la riviere. 

L'idee est done de mener une campagne de mesures ponctuelles permettant de 
mesurer simultanement le debit et la profondeur par des moyens aussi precis que 
possible. Ces donnees sont utilisees pour etalonner une relation de la forme 
suivante, appelee courbe de tarage : 

Q = a(h + h 0 )" (8.2) 

ou a et n sont des constantes propres a la section de la riviere, 
h 0 est un terme de correction pour obtenir le niveau reel, 
h est la profondeur d'ecoulement. 

Une fois la relation (8.2) etalonnee, la seule mesure de h permet de connaitre le 
debit d'ecoulement. Inversement, la connaissance du debit a partir d'un modele 
de prevision permet de calculer la profondeur d'ecoulement qui interesse au 
premier chef les riverains qui craignent l'inondation. 

8.4.2 Determination des parametres 

La relation (8.2) peut etre reecrite par une transformation logarithmique : 

log( Q ) = log( a) + n • log( h + h 0 ) (8.3) 

Cette equation comporte deux parametres inconnus a determiner : a et n. En 
theorie, deux couples de mesures de Q et de h permettent d'ecrire les deux 
equations necessaires pour trouver ces deux inconnues. Cependant, l'equation 
(8.2) comporte systematiquement deux sources d'erreurs : 
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1- erreur de modelisation : la relation qui lie Q et h est plus complexe que 
l'equation (8.2); cette relation est, de plus, differente durant la periode de crue 
et la periode de decrue, 

2- erreur de mesure : les mesures de Q et de h sont systematiquement entachees 
d'erreurs. 



C'est pour ces deux raisons que Ton effectue normalement le plus possible de 
mesures dans une grande gamme de variation du debit et de la profondeur. 



Si par exemple on dispose de dix mesures simultanees du debit et de la 
profondeur, l'equation (8.3) s'ecrit : 



log(Q,)l 
MQ 2 ) 



>g(Q 10 )J 



= log(a) + n- 



log(h,+h 0 )l 
log(h 2 +h 0 ) 



_log(h l0 + h 0 )j 



(8.4) 



Une calculatrice programmable permet de fournir directement a et n. 

II faut souligner que la courbe de tarage doit normalement etre calculee dans une 
section de controle ou Tecoulement est critique (voir le chapitre 5). Cette courbe 
doit etre etalonnee au moins une fois tous les cinq ans car elle peut etre moditiee 
par l'erosion et la sedimentation. 



8.5 Transformations pluie-debit 

Prevoir le futur aide a mieux gerer le present. Ceci est vrai aussi dans le domaine 
de l'eau ou le gestionnaire d'un systeme hydrique est interesse a connaitre les 
debits futurs qui alimentent les reservoirs. Comme les donnees de base sont les 
variables meteorologiques, il faut connaitre les relations entre ces dernieres et le 
debit dans la riviere. Ces transformations permettent de relier les precipitations 
enregistrees ou prevues, aux debits d'eau observes ou prevus a certains endroits 
strategiques dans une riviere ou dans un reseau d'egout 

8.5.1 Methode rationnelle 

Malgre sa simplicite, la methode rationnelle a ete intensement utilisee pour 
concevoir la quasi totalite des reseaux d'egouts pluviaux en Amerique du Nord. 
Son equivalent europeen, la methode de Caquot, a connu le meme succes outre 
Atlantique. 
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8.5.1.1 Formulation de la methode 

La methode rationnelle est cxprimec par la relation : 

Q = K- C- i- A (8.5) 

ou Q est le debit de pointe en m 3 / s (ou en pi 3 / s en svsteme anglais), 
C est le coefficient de ruissellement (compris entre 0 et 1), 
A est la superficie du bassin versant en hectares (en acres en svsteme 
anglais), 

K est un facteur de conversion = 0,0028 ( =1 en svsteme anglais), 
i est l'intensite des precipitations en mm/h, supposec constante et 
uniforme sur tout le bassin durant toute la duree de la pluie (en po/h en 
systeme anglais). 

8.5.1.2 Courbes intensite-duree-frequence (I Ob) 

La methode rationnelle fait abstraction de la distribution spatio-temporelle de 
Paverse. Les intensites utilisees sont tirees des courbes d'intensitc - duree - 
frequence IDF (figure 8.4) et sont appliquees uniformemcnt sur Tensemble du 
bassin. 




0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 

Duree de la pluie (minutes) 

Tire de: Mitci. C . " "Nouvelles COlUbff de pluie el oratze l\ pe pour la region de Montreal . 
Enu du Quebec, vol.7, no 1. 1974. p 37-44 



Fig. 8.4 Courbes intensite - duree - frequence (region de Montreal) 
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La formulc la plus couramment utilisee pour representer la courbe IDF est 
celle dc Gnsollet (1948) : 

A(T) 



i(tJ) = 



t + B(T) 



(8.6) 



La formule dc Mantana se presente sous la forme 

i(t,T) = A(T)t B(T) 



(8.7) 



Kciffcr et Chu (1957) combinent les deux formules precedentes sous la forme : 

/ x A(T) 



(8.8) 



Dans ccs formules, i rcpresente l'intensite de la pluie en fonction du temps t pour 
unc pcriode dc rctour donnee T. A, B et C sont des constantes propres a chaque 
region ct a chaque pcriode de retour T. Ces constantes doivent etre determinees 
a partir des mcsurcs historiques de la pluie. Lorsqu'on qualifie une intensite de 
pluie de decennale ou quinquennale, ceci signifie que la probabilite d'observer 
unc intensite dc pluie qui lui est egale ou superieure est respectivement 1/10 ou 
1/5. D'une manicrc generale, la periode de retour T d'une intensite I x se definit 
par la probabilite P(I > I T ) = 1/T. Le debit genere par l'intensite I T et calcule par 
la formule (8.5) doit avoir la meme periode de retour que la pluie. 

8,5.1.3 Choix de la duree de la pluie 

La figure 8.4 montrc que pour une frequence donnee, l'intensite de la pluie 
decroit avee la durcc. On pourrait par consequent etre amene a penser a tort que 
plus la durcc choisic est courte plus le debit est grand et la structure d'evacuation 
sera surdimensionncc. 



Afin d'eclairer le choix judicieux de la 
duree de la pluie, considerons a titre 
d'exemple un bassin de drainage et 
decoupons-le en dix zones de 
superficies A u A 2 . . .A 10 (figure 8.5). 




exutoire 

Fig. 8.5 Dccoupage d'un bassin versant 
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Supposons que les gouttes qui tombent dans les zones 1, 2 ... 10 arrivent 
respectivement a l'exutoire au bout de 1, 2 ... 10 minutes. Dans un tel cas on dit 
que les surfaces sont isochrones. 

Supposons maintenant une pluie dont l'intensite est i et la duree 1 minute. 
Pendant la premiere minute, seule la surface A { contribue a l'ecoulement, le 
ruissellement des autres surfaces n'ayant pas eu encore le temps de se rendre a 
Pexutoire. Le debit a l'exutoire est alors : 

Q, = K- C- i- A, 

Durant la deuxieme minute, la pluie s'est deja arretee et le ruissellement de la 
surface A { est epuise. Done, seule la surface A 2 contribue au ruissellement, l'eau 
des autres surfaces A 3 a A 10 n'ayant pas encore eu le temps de se rendre a 
l'exutoire. Le debit a l'exutoire durant la deuxieme minute est done : 

Q 2 =KCiA 2 

Par un raisonnement similaire, on trouve pour les autres minutes : 
3 e minute Q 3 = K • C • i • A 3 

10 e minute Q 10 = K • C • i • A 3 
ll e minute Q n = 0 

On comprend done deja que si la duree de la pluie est trop courte, la surface 
contribuant a l'ecoulement est une fraction de la surface totale. La structure de 
drainage projetee est alors sous-dimensionnee, contrairement a ce qu'on aurait 
pense au depart. 

Considerons maintenant une pluie de meme intensite i mais d'une duree de deux 
minutes. Durant la premiere minute, le debit est identique a la pluie de meme 
intensite de duree d'une minute : 

Q, = K- C- i- A, 

Durant la deuxieme minute, pendant qu'il pleut encore, les deux surfaces A 1 et A 2 
contribuent simultanement a l'ecoulement et le debit devient : 



Q 2 = KCiAj + KCiA 2 = KCi(A, + A 2 ) 



Modeles de transformation plme-fonte-debit 
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Durant la troisieme minute, la pluie s'est deja arretee et le ruissellement 
provenant de la surface Aj est epuise. Seules les surfaces A 2 et A 3 contribuent a 
l'ecoulement et le debit de ruissellement de la troisieme minute est : 

Q 3 =KCi(A 2+ A 3 ) 

Par un raisonnement similaire, on trouve pour les autres minutes : 
4 C minute Q 4 = KCi(A 3 + A 4 ) 

10 e minute Q 10 = KCi(A 9 + A 10 ) 

1 l c minute Q n = KCiA 10 

12 e minute Q 12 = 0 

On voit encore que pour une pluie d'une duree de deux minutes, on a au 
maximum deux surfaces qui contribuent simultanement au ruissellement a 
l'exutoire. 

II devient clair que pour faire contribuer simultanement toutes les surfaces 
elementaires A t du bassin au ruissellement a l'exutoire, il faut prendre une duree 
de pluie egale a dix minutes. Dans ce cas, au bout de dix minutes, le debit sera : 

Q 10 = KCi(A 1+ A 2 +...+ A 10 ) 

La duree de dix minutes, choisie a titre d'exemple, est le temps de concentration 
de ce bassin. 

Le temps de concentration d'un bassin versant est defini comme le temps mis par 
Peau pour parcourir la distance entre le point le plus eloigne hydrauliquement de 
l'exutoire et ce dernier. 

Quel est Feffet sur le debit si la duree de la pluie devient superieure au temps de 
concentration? Paradoxalement, comme pour les durees trop courtes, on risque 
encore de sous-estimer le debit de pointe. Car d'une part, la surface contribuante 
est deja a son maximum et ne peut pas augmenter. D'autre part, l'intensite de la 
pluie diminue car la duree augmente (voir la figure 8.4). 

8.5. 1.4 Estimation du temps de concentration 

II existe dans la litterature technique plusieurs formules pour es timer le temps de 
concentration t c . Nous citons ici les formules les plus utilisees. La notation dans 
ces formules est la suivante : 



280 



Chapitre 8 



SI designe le systeme international d' unites, 

SA designe le systeme americain d'unites, 

t c designe le temps de concentration en minutes. 

- Formule de Kirpich (zone agricole) : 

Kirpich (1940) a etalonne la formule suivante apres plusieurs experiences sur six 
petits bassins versants en Pennsylvanie : 

t c = K,.L 0J7 .S- 0 ' 385 (8.9) 

ou % = 0,1147 en SI; 0,0459 en SA, 

L est la longueur de parcours (m en SI, pi en SA), 
S est la pente moyenne du bassin en %. 

Lorsque la longueur de parcours ne peut pas etre mesuree, on peut utiliser la 
formule suivante dans un avant-projet : 

L = K L • A 0,568 (8.10) 

ou L est la longueur de parcours (m en SI; pi en SA), 
K L = 95,95 en SI; 188,3 en SA, 
A est l'aire du bassin (ha en SI; acres en SA). 

- Formule de la FAA (Federal Aviation Agency) : 

La FAA (1970) a developpe aux Etats-Unis la formule suivante pour estimer 
le temps de concentration pour les terrains d'aviation : 

^Mu-c)-^ 

ou K 2 = 3,26 en SI; 1,8 en SA, 

C est le coefficient de ruissellement, 

L est la longueur de parcours (m en SI, pi en SA), 

S est la pente representative de la surface, en %. 

- Formule de Ponde cinematique : 



Cette formule a ete derivee de l'analyse de l'onde cinematique de ruissellement 
sur des bassins developpes (Viessman et Lewis, 1956) : 
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t =K 



t 0.6 0.6 

L n 

4 i M S 0 3 



(8.12) 



ou K 4 = 6,92 en SI; 0,94 en SA, 

L est la longueur de parcours (m en SI, pi en SA), 

i est I'intensite de l'averse (mm/h en SI; po/h en SA), 

n est le coefficient de Manning, 

S est la pente moyenne du bassin (m/m ou pi/pi). 

Cette formule presente l'inconvenient d'etre implicite car le temps de 
concentration t c depend de I'intensite de la pluie qui est l'inconnue du probleme. 
Elle doit done etre resolue par iterations. 

8.5.1.5 Coefficient de ruissellement C 

C est le parametre de la methode rationnelle le plus difficile a determiner. Ce 
parametre englobe le degre d'impermeabilite, les pertes dues a l'infiltration, le 
stockage dans les depressions, la pente du terrain, I'intensite de l'averse et les 
conditions d'humidite du sol. Ce parametre doit etre choisi judicieusement car 
une surestimation de C peut conduire a un surdimensionnement des ouvrages et 
done a des couts eleves. D'un autre cote, une sousestimation de C peut remettre 
en cause la securite d'exploitation des ouvrages. Les tableaux 8.1 et 8.2 donnent 
les ordres de grandeur du coefficient C en fonction de la nature de la surface et 
de l'utilisation du sol. 



Normalement un bassin de drainage comprend plusieurs types de surfaces avec 
des coefficients de ruissellement differents. Dans ce cas, le coefficient de 
ruissellement pondere se calcule par la relation suivante pour n zones: 



ZC,A, 

C = ^ 



(8.13) 



Nature de la surface 


Coefficient de ruissellement 


Pavage 


0,85 


Toit 


0,85 


Ga2on : 




plat (< 2%) 


0,10 


moyen (2 a 7%) 


0,15 


pente raide (> 7%) 


0,20 



Tableau 8.1 Coefficients de ruissellement C d'apres la nature de la surface 
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Type de district 


Coefficient de ruissellement 




0 8S 






i im familial 


0,40 


multifamilial 


0J0 


banlieue 


0,35 


Edifices a logements 


0J0 


Industriel 


0,75 


Pares et cimetieres 


0,20 


Terrains de jeux 


0,20 


Terrains vagues 


0,20 



Tableau 8.2 Coefficients de ruissellement C selon le type de district 



8.5. 1.6 Limite s de la methode rationnelle 

Malgre son utilisation intensive depuis plus cTun siecle, la methode rationnelle 
comporte de serieuses limitations inherentes aux hypotheses de base : 

La methode rationnelle se limite au calcul du debit de pointe de 
Fhydrogramme associe a une precipitation d'une intensite uniforme; 
elle ne fournit pas Thydrogramme de crue. En pratique, on suppose 
un hydrogramme triangulaire dont le temps de base est : 
T B = T c + T r , ou T r est la duree de la pluie. Le temps de montee est 
egal au temps de concentration si la duree de la pluie T r > T c . Dans le 
cas contraire, il est egal a la duree de la pluie. 

Chaque tron^on d'un reseau d'assainissement est con^u pour une 
intensite differente de celle des autres. 

La methode rationnelle ne considere pas la capacite de stockage du 
reseau de ruissellement, ni la propagation des hydrogrammes dans les 
conduites. Ceci conduit generalement a un surdimensionnement des 
ouvrages. 

La methode rationnelle se limite a des bassins urbains d'une 
superficie maximale de quelques centaines d'hectares. 

8.5,2 Methode de Phydrogramme unitaire 

8.5.2. 1 Definition 

On appelle hydrogramme unitaire (HU), Thydrogramme resultant d'une averse 
uniforme sur le bassin, dormant une lame de ruissellement d'une hauteur d'un 
millimetre ou d'un pouce (figure 8.6). 



Mode/es de transformation p/nie-fonte-dcbit 
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Fig. 8.6 Hydrogrammc unitairc 

L'hydrogramme unitaire fait reference a la duree At de la pluie qui a genere la 
lame de 1 millimetre. Ainsi on note ( HU ) . 

V /At 

8.5.2.2 Principe de la met bode 

La methode de Phydrogramme unitaire est basee sur Phypothcse que tous les 
hydrogrammes resultant d'averses uniformes d'intensites differentcs, mais de 
meme duree sur un bassin, ont un temps de base T B identiquc. 



Q2I 




temps de base 
egaux T B 



Fig. 8.7 Hypothcse dc la mcthodc dc l'hydrogrammc unitairc 
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On suppose aussi que les ordonnees homologues des divers hydrogrammes qui 
correspondent a des averses de mcme duree sont proportionnelles aux intensites 
des averses correspondantcs (figure 8.7 ). 

L'hydrogramme resultant de la succession d'evenements pluvieux est la somme 
des hydrogrammes qui correspondent a chacune des pluies (figure 8.8). Le 
principe de superposition des phenomenes lineaires s 'applique. 




0 ID 2D 3D 4D 5D 6D 7D t o ID 2D 3D 4D 5D 6D 7D 8D t 



(a) Definition (b) Convolution 



Fig. 8.8 Principe de la methode de l'hydrogramme unitairc 

8.5.2.3 Calcul de Phydwgramme unit aire a partir des precipitations et du debit 

Pour appliqucr la methode de l'hydrogrammc unitairc dans les meilleures 
conditions, on choisit un cas de precipitations parmi cclles enregistrees, dont la 
duree t r = t c /3 ou t c /5. Ceci suppose bien siir que le temps de concentration t c du 
bassin etudie a deja etc calcule. 

L'ecoulement de base est separe du ruissellement de surface a partir de 
rhydrogramme de crue corrcspondant a Taverse consideree. A partir du volume 
de ruissellement, il est possible de deduire les precipitations nettes et done les 
pertcs par infiltration et evaporation. 

Finalement, on reduit les ordonnees de rhydrogramme de ruissellement ainsi 
obtenu par le rapport des precipitations nettes pour obtenir rhydrogramme 
unitairc. 
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Application 8.1 

L'hydrogramme donne dans le tableau 8.3 correspond a un orage 
de 1 heure et des precipitations brutes de 20 millimetres. La 
superficie du bassin versant est de 600km". II faut determiner 
Thydrogramme unitaire pour ce bassin. 



Temps 

(heures) 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


10 


11 


Debit 

(m-Vs) 


98 


98 


220 


512 


620 


585 


460 


300 


105 


98 


98 



Tableau 8.3 Hydrogramme d'un orage 



La premiere etape consiste a soustraire le debit de base pour 
obtenir rhydrogramme de ruissellement de surface (tableau 8.4) : 



Temps 
(heures) 


Debit total 
(mVs) 


Debit de 
base 
(mVs) 


Ruissellement 
(mVs) 


1 


98 


98 


0 


2 


98 


98 


0 


3 


220 


98 


122 


4 


512 


98 


414 


5 


620 


98 


522 


6 


585 


98 


487 


7 


460 


98 


362 


8 


300 


98 


202 


9 


105 


98 


7 


10 


98 


98 


0 


11 


98 


98 


0 



TOTAL 2116mVs 



Tableau 8.4 

Le volume de ruissellement direct est egal a : 

2116m 3 /s x 3600s = 76,176 x 10 5 m\ 

La lame du ruissellement direct est egal a : 

Volume /Superficie = 12,7mm. 

On peut done deduire que les pertes par infiltration, depressions et 
evapo transpiration sont : 

20mm - 12,7mm = 7,3mm. 
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L'hydrogramme unitaire correspondant a 1mm de ruissellement est 
done donne par l'hydrogramme de ruissellement calcule au tableau 
8.4 divise par 12,7mm, tel que montre dans le tableau 8.5. 



Temps 


Hydrogramme de 
ruissellemenr reel 


Hydrogramme 
unitaire (m 3 /s/mm) 


1 


122 


9,6 


2 


414 


32,6 


3 


522 


41,1 


4 


487 


38,3 


5 


362 


28,5 


6 


202 


15,9 


7 


7 


0,55 


TOTAL 


Tableau 8.5 


166,59m 3 /s/mm 



Si on calcule la lame de ruissellement de rhydrogramme unitaire, on 
obtient : 



Volume 166, 59m 3 / s / mm • 3600s 



6 2 

Superficie 600 - 10 m~ 



= 1,0- 10 3 m = 1,0mm 



8. 5.2.4 U tilisastion de rhydrogramme unitaire 

Selon la theorie exposee precedemment, chaque bassin versant possede son 
propre hydrogramme unitaire. Cet hydrogramme qui caracterise le bassin reste 
invariable, a moins de changements hydrologiques importants sur ledit bassin, 
comme un deboisement ou un amenagement hydraulique. Une fois cet 
hydrogramme determine, on peut predire rhydrogramme de crue correspondant 
a n'importe quelle averse complexe de duree et d'intensite autres que celles de 
rhydrogramme unitaire. Le principe a utiliser est celui de la superposition expose 
a la figure 8.8. 

D'une fa^on generale, si on designe par i u i 2 , ^ les intensites des 
precipitations enregistrees, par U 1? U 2 , U n les ordonnees successives de 
rhydrogramme unitaire, le debit de crue correspondant a l'averse en question 
s'obtient par les equations : 
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i,U, 

'1^2 + i 2 U, 

(8.14) 



n 

K=l 



Application 8.2 

A partir de Phydrogramme calcule dans Pexemple precedent, il faut 
determiner Phydrogramme de ruissellement correspondant a 
Phyetogramme donne dans le tableau 8.6. 



Temps (lieures) 


1 


2 


3 


4 


Precipitations nettes (mm) 


10 


20 


5 


2 



Tableau 8.6 

On obtient les resultats montres dans le tableau 8.7. 



Temps 


HU 

(mVs/mm) 


HUTOmm 

(mVs) 


HU-20mm 
(mVs) 


HIKSmm 

(mVs) 


HU-2mm 

(mVs) 


Ruisselle- 
ment total 


1 


9,6 


96 


0 


0 


0 


96 


2 


32,6 


326 


192 


0 


0 


518 


3 


41,1 


411 


652 


48 


0 


1111 


4 


38,3 


383 


822 


163 


19,2 


1387 


5 


28,5 
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767 


205,5 


65,2 


1322,5 


6 


15,9 


159 


570 


191,7 


82,2 


1002,9 


7 


0,55 


5,5 


318 


142,5 


76,7 


542,7 


8 






11 


79,5 


57 


147,5 


9 








2,75 


31,8 


34,6 


10 










1,1 


1,1 



Tableau 8.7 



Qi 
Q 2 
Q 3 



Qn = 
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Le systeme d'equations (8.14) peut etre utilise pour calculer Phydrogramme 
unitaire d'un bassin a partir d'une averse complexe et de son hydrogramme de 
crue correspondant. 



Application 8.3 

II faut calculer Phydrogramme unitaire d'un bassin dont 
Phyetogramme est fourni par le tableau 8.6 et Phydrogramme de 
ruissellement resultant mesure est fourni dans la derniere colonne 
du tableau 8.7. 

En ecrivant la premiere equation du systeme (8.14) on obtient : 

96m 3 /s = 10 U b soit U, = 9,6m 3 /s/mm. 
En substituant cette valeur dans la deuxieme equation on obtient : 
518m 3 /s = 10 U 2 + 20 • 9,6m 3 /s, soit U 2 = 32,6m 3 /s/mm. 

Par un procede similaire, on retrouve successivement toutes les 
ordonnees de Thydrogramme unitaire. Malheureusement, cette 
methode analytique n'est pas applicable compte tenu des erreurs de 
mesure de la pluie et du debit ainsi que de Phypothese de linearite. 
On doit avoir recours a la methode des moindres carres pour 
trouver U l5 U 2 . . .U n . 



8.5.3 Hydrogramme unitaire synthetique 

Plusieurs bassins ne possedent pas de stations de mesure du debit. II n'est done 
pas possible d'utiliser la methode de Phydrogramme unitaire qui necessite la 
connaissance de Phydrogramme de crue mesuree correspondant a une pluie 
reelle. Dans de telles circonstances, on peut utiliser un hydrogramme unitaire 
synthetique derive a partir des proprietes du bassin. Plusieurs methodes existent 
pour trouver un hydrogramme unitaire synthetique. L'hydrogramme unitaire 
synthetique triangulaire developpe par le Soil Conservation Service (SCS, 1972) 
est schematise par la figure 8.9. 
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Fig. 8.9 Hydrogrammc unitaire synthetiquc 

Dans ccttc methode, la durec de la pluic At qui gencre Phydrogramme unitaire 
doit etre inferieure a Lag/ 4, Lag etant le retard de la pointe du debit par rapport a 
la pluic. Cc retard est cstimc par la formule suivante : 



Lag -0,6- t c 

ou t c est le temps de concentration defini precedemment. 

Le temps de montec est par consequent: 

T M =y + 0,6t ( 



(8.15) 



(8.16) 



La duree de la pluic est reliec au temps de concentration par la relation empirique 
suivante : 

At = 0,133- t c (8.17) 

En combinant (8.16) et (8.17), on trouve la relation suivante pour le temps de 
montec : 

T M =0,67t c (8.18) 



En ecrivant que le volume en-dessous de Phydrogramme correspond a une lame 
d'eau de 1 millimetre, on trouve la relation : 

Q p = 0,208— (8.19) 



OU A est la surface du bassin exprimee en km 2 , 

T M est le temps de montee exprime en heures. 
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Application 8.4 

Un bassin de drainage a une superficie de 200 hectares. La pente 
moyenne est estimee a S 0 = 1,0% et la longueur de parcours 
hydraulique a L = 1,5km. Le coefficient de ruissellement est 
C = 0,50. II faut calculer l'hydrogramme unitaire synthetique. 

En utilisant la formule de la FA A (8.10) : 



t c = 3,26(1,1-0,5) 



Vl500m 



1% 



0,333 



= 75, 76 minutes = l,26h 



D'apres (8.17), la duree de la pluie est At = 0,133 • l,26h = 0,167h, 
soit 10 minutes. 

D'apres (8.18), T M = 0,67 • l,26h = 0,844h. 
D'apres la figure 8.9, T M = 3/8 • T B . 

Done le temps de base est T B = T M • 8/3 = 0,844h - 8/3 = 2,25h. 

D'apres (8.19), le debit de pointe est 

Q p = 0,208 ■ 2,0km 2 / 0,844h = 0,493m 3 /s. 

L'hydrogramme unitaire pour une pluie de At = 10 minutes est 
obtenu tel que montre sur la figure 8.10. 



(m 3 /s/mm) 




o,5 i,o 1,5 2,0 2,5 t(heures) 



Fig. 8.10 Exemple d'hydrogramme unitaire 
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8.5.4 Methode du reservoir non lineaire 



La methode du reservoir non lineaire est tres utilisce en milieu urbain lorsqu'on 
fait appel a rinformatique. Ellc est en particulicr utilisec dans le modele SWMM 
(Huber et aL, 1988). 

Le ruissellement sur un bassin est modelise par un reservoir schematise a la 
figure 8.11. 



evaporation . r :J 

1 precipitation liquide 

+ fonte 



S 



* Q 



Jdp 



infiltration 



Fig. 8.11 Schema du reservoir non lineaire 



La methode du reservoir non lineaire est bascc sur le couplage de l'equation de 
continuite et de l'equation de Manning (5.12). L'equation de continuite s'ecrit : 

dt dt Q (8.20) 



ou d est la profondeur de l'eau du bassin (m), 
A est la surface du bassin (m~), 

S = Ad est le volume d'eau disponible dans le bassin a l'instant t 
t est le temps instantanc (s), 

i* est l'intensite des precipitations nettes (pluie brute + fonte — 
infiltration - evaporation) en m/ s. 
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Le debit de sortie Q (figure 8.11) est donne par l'equation de Manning ecrite 
sous la forme suivante: 

Q = w!(d-d p )"V (8.21) 
n 

ou W est la largeur du bassin (parametre a etalonner), 
n est le coefficient de Manning, 

d p est la profondeur de stockage dans les depressions (m), 
S 0 est la pente du terrain (m/m). 

Si le bassin est reellement rectangulaire, la largeur W represente effectivement la 
vraie grandeur de cette largeur. Autrement, W devient un parametre d'etalonnage 
pour ajuster les debits simules aux valeurs mesurees. 

En utilisant l'equation de Manning (8.21) dans l'equation de continuite (8.20), on 
obtient l'equation a resoudre suivante: 

^ = r _ W ^(d-df (8.22) 
dt nA V pJ K ' 

Sous forme de differences finies, l'equation (8.22) devient : 



d 2" d . =i *. w^o 



m r d 1+ ^(d 2 -d,)-d p |"] (8.23) 



At nA 



A chaque intervalle de temps, la valeur de d 2 est trouvee par la methode iterative 
de Raphson-Newton. Les differentes valeurs successives des profondeurs d 
permettent ensuite de calculer les debits correspondant a l'exutoire du bassin en 
utilisant l'equation (8.21). 



8.6 Modele de fonte des neiges 
8.6,1 Introduction 

La fonte des neiges constitue une part importante des ecoulements dans les 
regions nordiques ou montagneuses. Malgre l'interet croissant des hydrologues, 
la prevision de la fonte reste un probleme assez complexe qui fait intervenir une 
multitude de parametres. On peut ramener les modeles de calcul de la fonte en 
deux grandes classes : les modeles detailles et les modeles globaux. Les modeles 
detailles reconstituent mathematiquement l'influence des facteurs physiques qui 
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agissent effectivement sur un bassin. lis sont bases sur des lois generates de la 
physique, done transposables d'un bassin a un autre (Llamas, 1993). Les 
modeles globaux sont bases sur des relations mathematiques issues d'analyses 
statistiques. Les modeles empiriques et conceptuels rentrent aussi dans cette 
deuxieme categorie (Bennis, 1987). 

Le choix d'un modele particulier doit etre fait en considerant plusieurs facteurs 
parmi lesquels la disponibilite des donnees est surement le plus restrictif. En 
effet, dans la majorite des bassins versants, les variables meteorologiques 
facilement accessibles sont les precipitations et les temperatures journalieres. 
C'est en partie pour cette raison que la grande majorite des modeles de crue sont 
bases uniquement sur ces deux variables. 

L'hypothese selon laquelle tous les echanges energetiques peuvent etre ramenes 
a une dependance unique de la temperature est d'autant plus verifiee que les 
autres facteurs dont on ne tient pas compte (condition d'ensoleillement, vent, 
humidite) sont soit proches des valeurs normales pour les modeles detailles, soit 
proches des valeurs d'etalonnage pour les modeles globaux. 

8.6.2 Modele des degres-jours 

Le modele le plus simple est celui des degres-jours qui ne prend en consideration 
que la temperature journaliere pour evaluer la fonte (U.S. Army, 1956) : 



ou M est la fonte (cm/j), 

T est la temperature moyenne journaliere (°C), 

C est la temperature de base a laquelle commence la fonte (°C) ; 

C varie entre 0 et 4°C mais on prend souvent C = 0°C, 

a est une constante de fonte qui peut etre estimee a Taide de la 

relation (Martinec,1960) : 



M = a(T-C) 



(8.24) 




(8.25) 



ou 



a est le facteur de fonte (cm/°C/j), 

p s et p w sont les masses volumiques de la neige et de Teau. 
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Comme la masse volumique de la neige fondante varie normalement entre 
0,30g/cm 3 et 0,55g/cm 3 , le facteur a varie entre 0,3 et 0,6. Ce facteur de fonte a 
croit avec la densite de la neige durant la saison de fonte. 

Base sur le meme principe, le modele propose par Bray (1965) est une 
generalisation du modele degres-jours (8.24) : 

M n =a[0,6(T n -C) + 0,3(T n ,-C) + 0,l(T n ,-C)] (8.26) 

ou M n est la fonte au jour n (cm/j), 
C est la temperature de base (°C), 
T n est la temperature moyenne au jour n (°C), 
T n | est la temperature moyenne au jour n-1 (°C), 
T n _ 2 est la temperature moyenne au jour n-2 (°C). 

Les deux equations (8.25) et (8.26) ont ete utilisees et comparees par Pysklywec 
(1968) : les resultats obtenus etaient similaires. Cet auteur a propose aussi 
Pequation de regression suivante qui tient compte d'autres variables 
meteorologiques : 

M = 1, 549 + 0, 947E + 0, 00368R b + 0 5 003 1 7(1, 8T - 4) 

+0, 690R b V + 0, 0 1 26PT (8.27) 

ou M est le debit de fonte (cm/j), 
E est Pensoleillement (h/j), 
R b est le rayonnement a ondes longues (J/cm 2 /j), 
Test la temperature moyenne de Fair (°C), 
V est la vitesse du vent (km/h), 
f est Phumidite relative, 
P est la pluie (cm/j). 

L'equation (8.27) a ete etalonnee a partir de donnees recueillies sur certains 
bassins hydrographiques du Canada. 

8.6-3 Modele de transformation pluie-fonte-debit 

8. 6. 3. 1 Introduction 

Martinec (1986) a propose un modele de transformation pluie-fonte-debit qui a 
ete largement utilise dans plusieurs pays. Ce modele est detaille car il tient 
compte de certains parametres physiques propres au bassin etudie. II est aussi 
global car certains de ses parametres sont determines par des techniques 
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mathematiques independantes des phenomenes physiques en jeu. Ce modele a 
ete utilise par Bennis (1991) pour developper un logiciel de prevision des crues 
pour la riviere Saint-Francois situee au Quebec. 



8.6.3.2 Equation de prediction 

Le debit d'ecoulement dans un tron^on donne de riviere peut etre exprime par la 
relation (Martinec eta/., 1983 et 1986) : 

Q + = \C a (T + AT)S +C P l^^(l-xQ y WxQ ly (8.28) 

^<-n+l \_ sn n \ n n / n rnnj on Ann V n / n ^ ' 

oo4UU 

ou Q est le debit journalier moyen (m 3 / s), 

C sn est le coefficient de ruissellement pour la fonte, 

C rn est le coefficient de ruissellement pour les precipitations, 

a est le coefficient de fonte (cm/°C/j), 

T est le nombre de degres-jours au-dessus de 0°C, 

AT est l'ajustement de la temperature pour tenir compte de la 

difference d'altitude entre la station de mesure et le lieu de la 

fonte (°C x jours), 

S est la fraction du bassin couverte par la neige, 

P est la hauteur des precipitations contribuant a l'ecoulement 

(cm), 

A est la superficie du bassin (m~), 

0,01/86400 est le facteur de conversion d'unites de cm-m 2 /j a 
m 3 /s. 

x et y sont des parametres intervenant dans Tequation de 
recession. 

Pour appliquer Tequation (8.28) dans les meilleures conditions, le bassin versant 
doit etre subdivise en plusieurs zones de differentes elevations, selon sa taille. Le 
ruissellement est calcule pour chaque zone. Le debit est alors calcule par 
sommation en utilisant le coefficient de recession, comme l'indique Tequation 
(8.29) : 

m A 

Q n+1 =Z[C sn a n ,(T ni + AT„ )S ni + C m ^]_l_.(i-xQ:) + Q^ (8.29) 



Ou Qm est le nombre de zones qui constituent le bassin versant. 
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Les variables mesurees en temps reel sont la temperature, les precipitations et la 
fraction du bassin couverte de neige. Les parametres a determiner sont C sn , C rn , 
a, x et y. 

Pour alleger l'ecriture, on se refere dans la partie theorique a l'equation (8.28) 
meme si c'est l'equation (8.29) qui est utilisee en pratique. 

8. 6. 3. 3 Determination du facteur de fonte 

Le facteur de fonte a peut etre calcule a l'aide de la relation (8.25) utilisee dans 
l'equation des degres-jours. 

8.6.3.4 Determination des coefficients d'ecoulement C sn et C ni 

Ces coefficients expriment les rapports entre les volumes d'eau disponibles 
(pluie et fonte) et les volumes d'eau qu'on retrouve quelques heures plus tard 
dans le cours d'eau. Au debut de la periode de fonte, les pertes sont faibles car 
elles se limitent a l'evaporation. Les deux coefficients sont voisins de 1 pour des 
sols peu permeables et situes en hauteur. Plus tard, en presence de vegetation, les 
pertes deviennent plus importantes en raison de Pevapotranspiration et de 
Tinterception. 

En general, les inondations surviennent en des moments ou le sol est sature. De 
plus, durant les deux mois de fonte, generalement mars et avril, il n'y a presque 
pas de vegetation. On peut considerer a toute fin pratique les deux coefficients 
egaux a Tunite. Cette hypothese doit etre jugee d'apres les resultats obtenus et 
peut etre modifiee au besoin. 

8.6.3.5 Determination de {'equation de recession 

En hydrologie, la recession est reliee au declin du debit dans le cours d'eau 
durant une periode ou les apports par ruissellement et fonte sont nuls. On ecrit : 




(8.30) 



ou 



n, n+1 est la sequence de jours durant la periode de recession. 



Le coefficient de recession cherche a la forme : 




xQ 



-> 



(8.31) 



ii 
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L'equation de recession peut s'ecrire 



Q =x' /y f% 

I 1/y 



\('-y) n 



(8.32) 



Cette equation est plus exacte que l'equation classique frequemment utilisee : 



(8.33) 



Les constantes x et y sont propres a chaque bassin. II arrive souvent qu'un bassin 
versant possede tres peu de donnees ou soit carrement non jauge. Martinec 
(1986) propose une equation pour determiner le coefficient de recession d'un tel 
bassin, connaissant celui d'un bassin versant voisin : 



k N = 



( 



Q~ 



V" 1 



J 



(A M /A„) 



1 'A 



(8.34) 



ou M designe le bassin documente, 

N designe le bassin non documente, 

x m et 7m sont ^ es constantes connues pour le bassin versant M, 
Qm et Qn sont ^ es debits moyens durant les periodes de 
recession pour les bassins M et N, 

A M et A N sont les superficies respectives des deux bassins. 



8.6.3.6 Determination de la temperature critique 

Cette temperature determine la nature des precipitations enregistrees. 
Contrairement aux precipitations pluvieuses, les precipitations neigeuses 
contribuent a la formation du couvert neigeux et ne participent pas au 
ruissellement immediat du bassin. 

Comme le font remarquer Charbonneau et al. (1981), la temperature critique est 
generalement superieure a 0°C. Elle se situe entre 0°C et 3°C. La temperature 
critique est une caracteristique de la region etudiee. Bagchi (1983) utilise un autre 
critere pour determiner la nature solide ou liquide des precipitations, soit la 
temperature minimale journaliere T nilil . Si T 111U1 > 3,5°C les precipitations sont 



298 



Chapitre 8 



pluvieuses et si T niin < -7,5°C les precipitations sont neigeuses. Entre ces deux 
limites, il propose la relation : 

x = 9-(3,5-T min ) (8.35) 

ou x est le pourcentage des precipitations neigeuses. 

Une temperature critique arbitraire de T criT = 0°C est utilisee normalement dans 
les applications. 

8.6.3. 7 Extrapolation spatiale de la temperature 

La temperature n'est pas uniforme sur un bassin : elle diminue generalement 
avec l'altitude suivant un taux de 0,6°C a 0,9°C par 100m. Ainsi le bassin versant 
est subdivise en plusieurs 2ones selon les criteres suivants : pente, exposition, 
elevation, nature du sol et vegetation. Le modele de fonte est ensuite applique 
separement sur chaque zone. La sommation des debits fournis par chacune des 
zones fournit le debit total selon l'equation (8.29). 

8.6.3.8 Determination des entrees du modele 

L'equation (8.28) est utilisee lorsque le retard entre le cycle des temperatures et 
des precipitations, d'une part, et les debits, d'autre part, est approximativement 
18 heures. Dans ce cas, le debit du jour n+1 est entierement explique par la 
temperature et les precipitations du jour n. Selon les caracteristiques du bassin 
etudie, le retard L entre les entrees du modele et le debit de sortie est variable. 
Ce retard peut etre determine par Fexamen des cycles de temperature et du debit 
des enregistrements passes. Safer et al. (1981) ont presente une procedure 
particuliere pour le choix des entrees du modele selon la valeur du retard L. On 
designe par I n les entrees du modele (precipitations et temperature) au jour n et 
par Q n le debit a Fexutoire au jour n. La procedure est la suivante : 

L= 6heures 0,5I n + 0,5I n+1 -> Q n+1 

L = 12heures 0,75I n + 0,25I n+1 -> Q n+l 

L = 18heures I n -> Q n+1 

L = 24heures 0,25I n + 0,75I n+1 -> Q n+2 

Cette procedure possede Tavantage d'automatiser le choix des entrees du 
modele. En effet, il est difficile d'etudier tous les episodes de crue au moment de 
Petalonnage du modele pour determiner les intrants du modele. D'un autre cote, 
pour une crue isolee, connaissant le retard L, il est facile de juger si la crue a ete 
provoquee par les precipitations du jour n, du jour n+1 ou par les deux. 
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8.6.3.9 Determination de la fraction du bassin versant couverte par la neige 

La determination de la fraction du bassin couverte de neige S est une etape 
critique dans Implication des modeles de fonte. Tout d'abord, parce que la 
precision des resultats en depend fortement. D'un autre cote, la repartition 
spatiale de la couverture de neige est generalement heterogene. Le couvert 
forestier modifie le climat local (direction et vitesse du vent, absorption de la 
radiation, variation de la temperature) si bien que les accumulations de neige 
sont plus importantes en foret qu'en terrain deboise. II serait illusoire, dans l'etat 
actuel des choses, de penser pouvoir inclure dans un modele de fonte tous les 
parametres qui touchent de pres ou de loin la repartition spatiale et l'epaisseur du 
couvert de neige. Durant les periodes critiques ou il y a risque d'inondation, des 
images de teledetection peuvent etre d'un grand secours pour la determination 
precise de la fraction d'un bassin couverte de neige. L'application de la 
teledetection a la determination de la fraction du bassin versant couverte par la 
neige a ete traitee par Rango et Martinec (1979-1980). 

H y a des inconvenients dans l'utilisation des images des satellites. Tout d'abord, 
le prix est eleve, a plus forte raison quand les commandes doivent etre 
programmees a l'avance et ne peuvent pas etre effectuees seulement dans des 
periodes critiques lorsqu'on prevoit un danger de crue. De plus, en presence de 
couverture nuageuse, comme c'est souvent le cas dans certaines regions, les 
images peuvent etre completement erronees a cause de la confusion entre neige 
et nuage. Enfin, il n'y a pas d'images disponibles pour les evenements anterieurs 
qui servent a etalonner le modele. 

II est par consequent necessaire de recourir a une repartition theorique du 
couvert de neige sur un bassin. Malgre la complexite du probleme, on opte pour 
un modele simple qui ne fait pas appel a beaucoup de donnees. En fait, les seules 

donnees necessaires sont les hauteurs maximale H^ AX et minimale Hj^ |N du 

manteau nival au debut de la periode d'interet. Les chutes de neige qui peuvent 
survenir par la suite sont cumulees uniformement sur l'ensemble du bassin pour 

obtenir les hauteurs finales et H^ IN (figure 8.12). 
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Fig. 8.12 Evolution du manteau nival (accumulation) 



Parallelement, les hauteurs maximale et minimale sont calculees chaque jour 
pour tenir compte d'une fonte eventuelle (figure 8.13). 
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Fig. 8.13 Evolution du manteau nival (fonte) 



Pour determiner la fraction du bassin couverte de neige, quand la hauteur H MIN 
devient nulle, on exprime tout simplement que les droites du manteau nival 
restent paralleles entre elles (figure 8.14) en ecrivant : 
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On obtient de (8.36) : 



S = 



H 




MIN 



(8.37) 
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Fig. 8.14 Calcul de la fraction S 



8.6,4 Critere de validite du modele 

Aucun modele mathematique ne reussit a predire exactement les debits observes 
dans une riviere. Afin de juger de Padequation d'un modele donne a reproduire 
les debits observes, on utilise certains criteres de performance. Le critere le plus 
simple et le plus commun est le coefficient de Nash : 



ou Qi est le debit mesure le jour i, 
Qi' est le debit calcule le jour i, 

Q est la moyenne des debits mesures durant la periode simulee, 
N est le nombre de jours consideres. 

Plus le coefficient de Nash est proche de l'unite, plus le modele est juge 
approprie pour simuler les debits observes. 

Un autre critere de performance du modele est defini par le coefficient : 



Nash-1- 




(8.38) 




R 



OU 



D v est la difference, en pourcentage, entre les volumes mesure et 
calcule, 

V R est le volume mesure, 
V R ' est le volume calcule. 
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RESUME 

1- Le debit de base dans un cours d'eau peut etre estime par la relation : 

Q baS e(t) = Q 0 e at 

2- Dans une conduite d'egout combine, le debit de base est constitue des eaux 
usees domestiques, commerciales et industrielles majorees par les eaux 
d'infiltration. 

3- La courbe de tarage qui relie le niveau au debit dans une section de controle 
d'un cours d'eau se presente sous la forme suivante : 

Q = a(h + h 0 ) n 

4- La methode rationnelle permet de determiner le debit de pointe a l'exutoire 
d'un bassin versant de petite surface par la relation : 

Q = 0,0028 CIA 

ou I est l'intensite de la pluie de projet de duree egale au temps de 
concentration t c du bassin (voir les formules 8.9, 8.10, 8.11 et 8.12). 

5- L'hydrogramme unitaire permet de calculer la variation du debit a l'exutoire 
d'un bassin versant a l'aide de l'equation de convolution : 

n 

Q„ =Z i K U n + l -K 

6- En l'absence de mesures de debit, on peut utiliser un hydrogramme unitaire 
synthetique du type SCS. Cet hydrogramme triangulaire est caracterise par 
son debit de pointe Q p = 0,208 A/T M ou A est la super ficie en km" et le 
temps de montee est T M = 0,67T C = (3/8) T B en heures. 

7- La fonte des neiges M peut etre estimee par le modele de degres-jours : 



M = a (T - C) 
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EXERCICES 
Exercice 8.1 



L'hydrogramme de ruissellement mesure a l'exutoire d'un bassin versant est donne par le tableau 
suivant : 



Temps (jours) 


0 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


Q (mVs) 


35 


31,4 


34,3 


250 


140 


89,6 


57,4 


43 


Temps (jours) 


8 


9 


10 


11 


12 


13 


14 


15 


Q (mVs) 


37,3 


36,9 


35,7 


35,1 


34,9 


34,8 


34,7 


34,6 



II faut separer l'ecoulement de base du ruissellement de surface a l'aide de deux methodes. 



Exercice 8.2 

Le temps de concentration d'un bassin urbain de forme rectangulaire est tc = 20 minutes. On 
considere trois scenarios d'orages : 

1- 60mm/h durant 15 minutes 

2- 50mm/h durant 20 minutes 

3- 40mm/h durant 25 minutes 
Parmi les trois scenarios, lequel genere 

1) le debit de pointe le plus eleve ? 

2) le volume de ruissellement le plus eleve? 



Exercice 8.3 

Les debits de rhydrogramme d'une crue sont donnes au tableau ci-dessous pour un bassin de 600 
acres. Cette crue a ete produite par une precipitation uniforme de 2,75 pouces par heure qui a 
commence a neuf heures et a cesse soudainement a onze heures. Cette pluie a genere un 
ruissellement direct de 5,0 pouces. L'ecoulement de base etait en tout temps de 100pi 3 /s. 
II faut determiner : 

a) l'heure a laquelle a commence et cesse le ruissellement direct, 

b) l'indice (|) du bassin versant, 

c) l'hydrogramme unitaire de 2 heures (HU2), 

d) le temps de concentration, 

e) l'heure a laquelle aurait cesse le ruissellement direct si une averse de 2,75po/h, 
d'une duree de 8h avait commence a 9h, 

f) le debit de pointe et le ruissellement direct de cette pluie decrite en e). 



Temps 

M 


8 


9 


10 


11 


12 


13 


14 


15 


16 


17 


18 


Debit 

(pi-Vs) 


100 


100 


300 


500 


700 


800 


600 


400 


300 


200 


100 
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Exercice 8.4 

Un bassin versant qui a une superficie totale de A = 50 hectares, a un temps de concentration de 
t c = 20 minutes. La courbe IDF une fois dans cinq ans pour ce bassin est i = 2228/ (t + 13). Le 
coefficient de ruissellement est C = 0,6. II faut calculer : 

1) le debit de projet a l'exutoire de ce bassin, 

2) le debit 5 minutes apres le debut de la pluie de projet, 

3) le debit 15 minutes apres le debut de la pluie de projet, 

4) le debit 42 minutes apres le debut de la pluie de projet, 

5) le debit maximum si Ton prend une pluie de projet d'une duree de 15 minutes, 

6) le debit 5 minutes apres le debut de la pluie consideree en 5), 

7) le debit 25 minutes apres le debut de la pluie consideree en 5), 

8) le debit 40 minutes apres le debut de la pluie consideree en 5), 

9) le debit maximum si Ton prend une pluie de projet d'une duree de 25 minutes, 

10) le debit 20 minutes apres le debut de la pluie consideree en 9), 

11) le debit 25 minutes apres le debut de la pluie consideree en 9), 

12) le debit 45 minutes apres le debut de la pluie consideree en 9). 



Exercice 8.5 

Le but de cet exercice est de demontrer l'effet de l'urbanisation sur l'augmentation des debits de 
ruissellement et par consequent sur les inondations. 

Avant urbanisation, un bassin de drainage d'une superficie de 5km 2 est completement recouvert 
d'une foret (C = 0,3). La pente representative du bassin est de 2,5% et la longueur maximum du 
parcours entre le point le plus eloigne de l'exutoire et l'embouchure du bassin est L = 3,25km. Un 
ingenieur a calcule le diametre d'un ponceau en beton (n — 0,014) de section circulaire pour 

2743 

drainer ce bassin pour une pluie decennale dont l'intensite en mm/h est donnee par I = ,t 

t + 14 

etant en minutes. 

Le ponceau a une longueur de 20m et est installe avec une pente de 1%. II doit couler plein, sans 
se mettre en charge, pour le debit de design. Pour calculer le temps de concentration en minutes, 

l'ingenieur a utilise la formule t = 3, 26( 1, 1 - C) — — , ou C est le coefficient de ruissellement, L 

est la longueur de parcours hydraulique en metres et S est la pente du bassin en %. 

Apres un developpement ou les surfaces pavees et asphaltees (C = 0,9) representent maintenant 
50% du bassin total et les surfaces gazonnees (C = 0,3) representent 50%, on a constate que le 
ponceau n'etait plus adequat, se mettait en charge et inondait la route. II faut expliquer ce 
phenomene numeriquement en supposant que la profondeur a la sortie du ponceau est egale au 
diametre du ponceau. 
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Exercice 8.6 

Un bassin de drainage possede un hydrogramme triangulaire unitaire synthetique de une (1) 
heure dont le temps de base est Tb = 6 heures. Le temps de montee est Tm = 2 heures. Le debit 
de pointe de rhydrogramme unitaire est Q p = 0,01 m 3 / s/mm. 

1° Calculer l'aire du bassin 

2° Calculer l'hydrogramme de ruissellement correspondant a une pluie du duree quatre (4) 
heures dont les intensites nettes respectives sont ii = 25mm/h, \2 - 0, i3 = 75mm/h, i4 = 25 
mm/h. 

3° Quelle est la duree du ruissellement. 
Exercice 8.7 

Un bassin versant situe dans la region de Montreal a une superficie de A = 20 hectares et un 
coefficient de ruissellement de C = 0,5. Le debit de projet une fois dans cinq ans est Q5 = 
2mVs. 

II faut trouver le temps de concentration de ce bassin. 



Exercice 8.8 

Le temps de concentration d'un bassin urbain de superficie A = 100 hectares situe dans 
la region de Montreal est de tc = 25 minutes. Le coefficient de ruissellement pondere 
pour Pensemble du bassin est C = 0,5. La partie impermeable de ce bassin a une 
superficie de 40 hectares et un temps de concentration de t = 7 minutes. Le coefficient 
de ruissellement pour la partie impermeable est C = 0,9. 

II faut calculer le debit maximal pour ce bassin pour la pluie de projet 1/5 ans. 



Exercice 8.9 

II faut expliquer, a l'aide d'un graphe, la difference entre un hydrogramme unitaire d'une heure et 
un hydrogramme unitaire de trois heures pour un meme bassin versant, en particulier quant au 
debit de pointe et quant a l'heure de la pointe. 



Exercice 8.10 

II faut trouver la superficie du bassin ayant rhydrogramme unitaire suivant : 



Temps (h) 


0 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


Debit 

(m 3 /s/mm) 


0 


2,5 


M 


0,85 


0,55 


0,28 


0 
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Exercice 8.11 

A la suite d'une precipitation d'intensiti constante qui a dure 1,0 heure, on a mesure 
1'hydrogramme de ruissellement (donne au tableau ci-dessous) a l'exutoire d'un bassin de drainage 
d'une superficie de 4500ha. 



II faut determiner rhydrogramme unitaire de 1 heure et de 2 heures pour ce bassin. 



Temps 

(h) 


0 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


10 


11 


12 


13 


Debit 

(mVs) 


0 


19,5 


45,0 


30,0 


22,5 


17,0 


12,5 


8,5 


5,0 


3,5 


1,5 


0 


0 


0 



Exercice 8.12 

Les ordonnees d'un hydrogramme unitaire d'un bassin de drainage obtenues pour une pluie d'une 
heure et definies avec un pas horaire sont presentees au tableau ci-apres : 

t (heures) 0 1 2 3 4 5 

q(m3/s/cm) 0 3,2 4,3 1,6 0,6 0 

1) 11 faut determiner la superficie (km 2 ) du bassin de drainage et 1'hydrogramme unitaire de 
deux heures en expliquant la demarche. 

2) II faut determiner le debit de ruissellement pour une pluie de huit heures dont Pintensite 
nette est de 0,6cm/h durant les deux premieres heures, de 0,3cm/h durant les troisieme et 
quatrieme heures et de 0,5cm/h durant les quatre dernieres heures. 

Quelle est la duree du ruissellement direct de cette pluie? 



Exercice 8.13 



Le ruissellement a la suite d'une pluie qui a dure une heure et qui a accumule une lame nette de 
1 ,0 cm sur un bassin de drainage, est represente par 1'hydrogramme suivant : 



t (heures) 


0 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


Q (mVs) 


20 


100 


200 


420 


520 


440 


320 


250 


200 


t (heures) 


9 


10 


11 


12 


13 


14 


15 






Q (mVs) 


150 


100 


70 


40 


30 


30 


30 







1) II faut trouver 1'hydrogramme unitaire d'une heure. 

2) II faut trouver 1'hydrogramme unitaire de deux heures. 

3) II faut comparer les volumes de ruissellement generes par ces deux hydrogrammes et leurs 
debits de pointe. 

4) Environnement Canada prevoit l'accumulation d'une lame de 40mm sur une periode de 2 
heures, suivie d'une accumulation de 80mm sur une periode de 4 heures. Si Pindice <J> pour ce 
bassin est - 15mm/h, quel est 1'hydrogramme prevu? 
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SYMBOLES DU CHAPITRE 8 



a : constante de cours d'eau 

A : superficie d'un bassin versant, 
constante 

Aj : superficie (zone i d'un bassin) 

B : constante 

C : coefficient de ruissellement, 

constante, temperature de fonte 

C m : coeff. de ruissellement (pluie) 

C sn : coeff. de ruissellement (fonte) 

d : profondeur d'eau 

dp : profondeur de stockage 

D v : difference entre volumes mesure et 

calcule 

E : ensoleillement 

f : humidite relative 

g : acceleration due a la gravite 

h : profondeur d'ecoulement 

ho : correction de profondeur 

HU : hydrogramme unitaire 

i : intensite des precipitations 

i* : intensite des precipitations nettes 

1 : intensite des precipitations 

k : coefficient de recession 

K : facteur de conversion 

Kl : coeff. de longueur de parcours 

L : longueur de parcours, « Lag » 

m : nombre de zones d'un bassin 

versant 

M : taux de fonte des neiges 



n 


constante de cours d'eau, 




coefficient de Manning 


N 


nombre de jours 


P 


pilllC, Ild-ULCUI UCo piCL-ipiUlUOIlo 


r\ 


debit 




QeuiL caicuie 


Oi 


ucuii cic uasc 


vo 


L1CU1L llllUd.1 


r\ 
VP 


QeDii ue poinre 


Kb 


rayonnement a ondes longues 


Q 
o 


pel 11C IllUVCllllC, lldA-UUIl UC UdoMll 




enneigee 


r 


temps 


tc 


temps de concentration 




periode de retour, temperature 




moyenne, nomre de degres-jours 


T cr it 


temperature critique 




temperature minimum 


T M 


temps de montee 


U 


ordonnee de l'hydrogramme 




unitaire 


V 


volume d eau dans un bassin 


V 


vitesse du vent 


Vr 


volume mesure 


Vr' 


volume calcule 


w 


largeur de bassin versant 


X 


parametre, fraction neigeuse 


y 


parametre 


a 


facteur de fonte 


P. 


masse volumique de la neige 




masse volumique de l'eau 



Chapitre 9 

Laminage des crues 



Objectifs 

1- Comprendre les phenomenes de laminage naturel et 
artificiel. 

2- Calculer Phydrogramme lamine en aval d'un tron§on de 
riviere, connaissant Phydrogramme mesure ou prevu en 
amont. 

3- Calculer Phydrogramme lamine a la sortie d'un reservoir, 
connaissant Phydrogramme d'entree. 
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9.1 Introduction 

On a vu dans lc chapitre 8 comment calculcr Phydrogramme de ruisscllcmcnt a 
Pexutoire a partir des precipitations prevues ou tombees. Get hvdrogramme, que 
Ton connait maintenant, constitue une donnee de base pour effectuer les calculs 
dans lc present chapitre. On cherche a determiner comment se transforme la 
courbe dc cet hvdrogramme au fur et a mesure que la cruc se propage de Pamont 
vers Paval dans un reservoir ou dans un troncon de riviere. 

9.2 Definition 

On appellc laminate d'une crue la reduction du debit de pointe de son 
hvdrogramme par des moyens naturels ou artificicls. Le laminage naturel a lieu le 
long du trongon de riviere. Les forces de frottement du fond du canal et des 
berges causent une reduction dc la pointe de Phydrogramme (fig. 9.1). 




Temps 

Fig. 9.1 Laminage naturel et artiflciel 



Le laminage artiflciel se fait a travers un reservoir. Lorsqu'une onde de crue entre 
dans un reservoir muni d'un systeme de vidange, le debit sortant produit un 
hvdrogramme ayant une pointe decalee dans lc temps et plus faible que celle de 
Phydrogramme d 'entree (figure 9.1) 

On voit ainsi que Putilite cPun reservoir est double. En milieu airal, un reservoir 
permet dc stocker Peau en periode d'abondance durant la crue printaniere pour 
Putiliser en periode d'etiage, tout en permettant d'attenuer ou d'eviter Peffet 
devastateur des inondations en aval du reservoir. 



l^aminage des ernes 
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En milieu urbain, les bassins de retention jouent sensiblement le meme role avec 
un gain supplementaire pour Penvironnement. Ces bassins retiennent les eaux en 
temps de pluie et les restituent soit au milieu naturel apres decantation dans le cas 
des reseaux pluviaux, soit a la station d'epuration dans les reseaux unitaires. Dans 
les deux cas, la reduction du debit de pointe joue un role important pour contrer 
les inondations et permettre aux ouvrages de depollution de fonctionner 
adequatement. De plus en plus, ces bassins sont integres dans Penvironnement et 
jouent un role important dans Pamenagement paysager et la recreation. 



9.3 Laminage d'une onde de crue dans un trongon de riviere 

r 

9.3.1 Equations du mouvement 

Le mouvement de Peau durant une periode de crue dans un tron^on de riviere ou 
d'egout obeit aux equations de Saint- Venant. Ces equations traduisent la 
conservation de la masse et de la quantite de mouvement le long d'un tron^on 
oriente selon la direction principale d'ecoulement x. 

L'equation de la quantite de mouvement se presente comme suit : 



( Q 2 1 dy , x Q 

* 4Tj +sA i-^- s ^ (91) 

(1) (2) (3) (4) (5) 

L'equation de continuite ou de conservation de la masse est la suivante : 

3A dQ 
at ax 

En plus des notations habituelles, q designe dans ces equations le debit lateral par 
unite de longueur du tron^on de riviere, debit qui entre dans le tron^on ou en 
sort. 

La signification des cinq termes de l'equation (9.1) est la suivante : 

Le terme (1) represente Pacceleration temporelle locale. Plus precisement, il 
rend compte de la vitesse de la variation du debit durant la crue. A titre 
d'exemple, si le debit de crue augmente de lm 3 / s a 2m 3 / s en une heure, ce 
terme vaut (2m 3 /s - lm 3 /s)/3600s = 0,000277m 3 /s 2 . L'importance relative 
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de ce terme, qui en Poccurrence est faible, doit etre comparee avec celle des 
autres termes apparaissant dans Pequation. 

Le terme (2) represente Pacceleration convective qui peut exister quand il y a 
un changement dans la geometrie (elargissement, retrecissement). En absence 
de changement de section ce terme peut etre neglige. 

Le terme (3) traduit le bilan des forces de pression dues au changement de la 
profondeur y avec Pabscisse x. 

Le terme (4) exprime les forces de gravite (S 0 ) et les forces de frottement (S f ). 
Le terme (5) exprime Papport ou la perte de la quantite du mouvement dus a 
un apport ou une perte d'eau sur le cote lateral. 

La resolution des equations (9.1) et (9.2) est faisable mais pose parfois des 
difficultes d'ordre pratique et numerique (Cunge et Wegner, 1964). On a ainsi 
souvent cherche a simplifier ce systeme selon les applications et les contextes. 

D'apres plusieurs etudes (Cunge et a/. 9 1980), les trois premiers termes de 
Pequation (9.1) peuvent etre negliges pour la plupart des crues dans les rivieres, si 
bien que Pequation (9.1) devient en Pabsence d'apport de debit lateral : 



L'equation de continuite (9.2) peut etre mise sous la forme suivante utilisee dans 



ou I ( INPUT ou Inflow ) designe le debit d'entree Q E , 

O ( OUTPUT ou Outflow ) designe le debit de sortie Q s , 
S designe Pemmagasinement d'eau dans le tron^on. 

L'equation (9.4) exprime tout simplement le principe de conservation de la masse 
traite dans le chapitre 1 : le taux de variation de Pemmagasinement est egal a la 
difference entre les debits entrant et sortant. 



9.3.2 Methode de Muskingum 

Apres integration entre deux instants assez rapproches t x et t 2 , Pequation (9.4) 
s'ecrit : 




0 



(9.3) 



le chapitre 1: 




(9.4) 




(9.5) 



Pour un petit intervalle de temps At = t 2 — t 2 , on peut ecrire : 
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L+L O.+O, 



At 



(9.6) 



La resolution du problemc consistc a determiner Q { et 0 2 , connaissant I, et I 2 . 
L'equation (9.6) ne peut etre utile que si Ton dispose d'une fonction 
d'emmagasinement pour determiner 5j et S 2 . 

En periode de crue dans le tron^on compris entre les sections 1 et 2 (figure 9.2), 
le debit d'entree I est superieur au debit de sortie O. Le stockage augmente 
comme montre sur la figure 9.2(a). En periode de decrue, la situation inverse 
survient, comme montre sur la figure 9.2(b). 



stockage KX(I - ()) 




KO 



(a) stockage en periode de crue 



Section 1 



stockage KX(() - I) 

O-I 




KO 1 * Section 2 

(b) stockage en periode de decrue 

Fig. 9.2 Stockage cn periodes dc crue et decrue 



Le modele de Muskingum consistc a supposer que le stockage est relie aux debits 
d'entree et de sortie par la relation (9.7), tel qu'illustre sur les figures 9.2(a) et 
9.2(b). 

S=K-0 + K-x-(l-0) (9.7) 



Si Ton considere deux instants tj et t 2 , Tequation (9.7) peut s'ecrire 



316 



Chapitre 9 



S 2 -S I =K[x(l 2 -I,)+(l-x)(0 2 -0 1 )] 



(9.8) 



Dans ces equations, K et X sont deux constantes caracteristiques propres a 
chaque troncon de riviere. K et At doivent avoir la meme unite. K, qui a done 
l'unite de temps, est appele constante d'emmagasinement . Par ailleurs, 0 < % - 0,5 . 

Une methode simple d'estimation de K consiste a la considerer egale au temps 
de decalage entire les debits de pointe a l'entree et a la sortie. Comme les 
hydrogrammes d'entree et de sortie peuvent avoir plusieurs pointes dont 
certaines peuvent etre erronees, on utilise une definition plus elaboree. La 
constante K est consideree comme egale au decalage temporel entire les 
centroides de l'hydrogramme d'entree et de sortie (Chocat, 1997). La valeur de K 
est alors calculee par la relation : 



X est une constante sans dimension comprise entire 0 et 0,5, la valeur la plus 
usuelle pour les rivieres etant 0,2 (Chow eta/., 1988). 

En substituant la relation (9.8) dans (9.6), cette derniere prend la forme : 



K = 




(9.9) 



0 2 =c 0 I 2 + c,I 1 +c 2 O, 



(9.10) 



avec 



-K X + 0,5At 



(9.11) 



K(l-x) + 0,5At 



K X + 0,5At 



(9.12) 



c, = 



K(l-x) + 0,5At 



K(l-x)-0,5At 
K(l-x) + 0,5At 



(9.13) 



c 0 +c, + c 2 = 1 



(9.14) 
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Un dcs inconvenients dc la methode dc Muskingum est dc produirc parfois des 
debits de sortie negatifs en debut de crue. 

L'cxamen de Pexpression des coefficients c n , c { et c 2 nous indiquc que l'intervalle 
de temps At doit satisfairc la condition 2K^ < At < 2K(1 - x) pour evitcr que 
les coefficients soient negatifs. Par ailleurs, At doit etre asse2 petit pour bien 
apprehender la pointe de la crue ainsi que sa montee. 

Determination de K et % : 

En combinant les equations (9.6) et (9.8), on peut mettre le parametre K sous la 
forme : 

K _ 0,5Al[(l, + g-(O,+O 2 )] _ Num 
x(l:-I,) + (l-x)(0 2 -0,) Den 

Pour determiner X ct K on proccde par tatonnement de la manicre suivante : on 
choisit successivement pour x les valeurs 0, 0,1, 0,2, 0,3, 0,4 et 0,5. On trace pour 
chaque valeur de % la fonction Num = f(Den) dont la pente est K (Figure 9.3). 
La valeur de X 9 u i donne la boucle la plus proche d'une droite de pente 
constante egalc a K est retenue. 



Num 



essai 



i 1 essai 2 essai 3 






Den 



Fig. 9.3 Determination de K et x 
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Application 9.1 

L'hydrogramme d'entree d'un tronc^on de riviere est donne au 
tableau 9.1. 



Heures 


6 


12 


18 


24 


30 


36 


42 


48 


Entree 


100 


300 


680 


500 


400 


310 


230 


100 


Sortie 


100 

















Tableau 9.1 Hydrogramme d'entree 



II faut determiner rhydrogramme de sortie 80km en aval, sachant 

queK = llh et% = 0,13. 

Par les equations (9.11) a (9.13), avec At = 6h : 

-llh- 0,13 + 0,5 6h llh 0,13 + 0,5 6h 

C ■ = 0,1249 C = = 0,3524 

llh (l -0,13) + 0,5- 6h ' llh(l-0,13) + 0,5-6h 

llh (l-0,13)-0,5-6h 

C, = * — = 0. 5227 

1 lh- (l - 0,13) + 0,5- 6h 

On verifie par l'equation (9.14) : 

c 0 + c, + c 2 = 0,1249 + 0,3524 + 0,5227 = 1,0 
On utilise ensuite l'equation (9.10) avec ces valeurs de c 0 , q et c 2 : 

0 2 = 0,1249 x h + 0,3524 x Ii + 0,5227 x Oi 
On continue a calculer O2 jusqu'a ce que sa valeur devienne egale a celle 
de Ii (tableau 9.2). La crue est alors terminee et on revient a Pecoulement 
de base. 



Jour 


Heures 


Ii (mVs) 


C0I2 (m 3 / s) 


C1I1 (m 3 /s) 


C2O1 (m 3 / s) 


0 2 (m 3 /s) 


1 


6 


100 








100 




12 


300 


37,5 


35,2 


52,3 


125,0 




18 


680 


84,9 


105,7 


65,3 


255,9 




24 


500 


62,5 


239,6 


133,8 


435,9 


2 


6 


400 


50,0 


176,2 


227,8 


454,0 




12 


310 


38,7 


141,0 


237,8 


417,0 




18 


230 


28,7 


109,2 


218,0 


355,9 




24 


100 


12,5 


81,1 


186,0 


279,6 


3 


6 


100 


12,5 


35,2 


146,1 


193,8 




12 


100 


12,5 


35,2 


101,3 


149,0 




18 


100 


12,5 


35,2 


77,9 


125,6 




24 


100 


12,5 


35,2 


65,7 


113,4 


4 


6 


100 


12,5 


35,2 


59,3 


107,0 




12 


100 


12,5 


35,2 


55,9 


103,6 




18 


100 


12,5 


35,2 


54,2 


101,9 




24 


100 


12,5 


35,2 


53,3 


101,0 


5 


6 


100 


12,5 


35,2 


52,8 


101,5 




12 


100 


12,5 


35,2 


52,5 


101,2 




18 


100 


12,5 


35,2 


52,4 


101,1 




24 


100 


12,5 


35,2 


52,3 


100,0 



Tableau 9.2 
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Remarque importante 



La methode de Muskingum exposee precedemment n'est plus applicable quand les pentes des 
conduites ou des cours d'eau sont raides ou trop faibles. Quand il y a des influences aval ou des 
mises en charge dans un reseau d'assainissement, les equations completes de Saint-Venant 
deviennent incontournables. 

9.3.3 Methode de Muskingum-Cunge 

La determination des parametres K et X necessite la connaissance d'un 
hydrogramme d'entree et de sortie dans le tron^on de riviere etudie. 

Pour des rivieres non jaugees, la methode exposee precedemment n'est done pas 
applicable. Cunge (1967) a propose une methode pour estimer K et X a partir 
des caracteristiques physiques de la riviere ou de la conduite d'egout. Ainsi on 
calcule : 



(9.16) 



OU 



c 

L est la distance entre les sections d'entree et de sortie, 

c est la celerite des ondes qu'on peut estimer par la relation : 



e = -V (9.17) 



V est la vitesse moyenne calculee pour un debit representatif de 
l'ecoulement.. 



La valeur de X se calcule par la relation suivante : 




(9.18) 



ou 



Q 0 est le debit representatif de Tecoulement, 
B est la largeur a la surface libre du cours d'eau, 
S 0 est la pente longitudinale moyenne. 



9.4 Laminage artificiel a travcr s un reservoir 



9.4.1 Contexte 



Par opposition au laminage naturel dans un tron^on de riviere, le laminage 
artificiel s'opere a travers un reservoir construit par l'homme. Ce principe est 
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valablc aussi bicn cn milieu urbain que rural. L'urbanisation modifie la nature des 
ecoulements par raugmentation des surfaces impermeable s. Les debits et les 
volumes de ruissellemcnt sont importants apres les constructions et le pavage 
des voics, augmentant ainsi les risques d'inondation (figure 9.4). 



A 




t 



Fig. 9.4 Modification d'hydrograrnme par le developpement urbain 

Par ailleurs, les eaux de ruissellemcnt deviennent plus chargees en polluants, 
compte tenu des activites domestiques, commerciales et industrielles. 

L 'impact de ces polluants sur le milieu recepteur et ses usages (riviere, lac.) 
peut etre instantane ou differe. Certains polluants comme la demande biologique 
en oxygene (DBO), les maticrcs en suspension (MES) et les coliformes peuvent 
produire un effet choc sur la vie piscicole durant les heures qui suivent un orage. 
D'autres polluants, comme les metaux lourds et les nutriments (azote et 
phosphore), peuvent s'accumuler et causer un effet differe durant les mois et les 
annees qui suivent l'orage. 

Une des voies privilcgiees pour reduire les inondations et Pimpact de la pollution 
sur le milieu recepteur est la retention des eaux dans des bassins de stockage. Ces 
derniers doivent etre concus de manierc a produire un debit et une 
concentration de polluants acceptable en aval. 

Dans un reseau d'egout pluvial, la pollution est principalement inorganique et 
consiste en matieres en suspension. Cette pollution peut etre decantee apres un 
sejour de quelques heures dans les bassins de retention avant que les eaux 
devenues plus claires ne rejoignent le milieu recepteur. Dans les reseaux 
unitaires, les eaux pluviales sont melangees avec les eaux usees domestiques et 
industrielles. Les bassins jouent alors simplement un role de regulation pour 
fournir a la station d'epuration un debit qu'elle est capable de traiter. 
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II est dc plus cn plus d'usagc d'imposcr aux developpcurs de concevoir lcs 
bassins dc telle maniere que le debit de pointe de la periode apres 
dcveloppement teste identique a eclui avant developpement (figure 9.4). Dans ce 
dernier cas, on doit normalement specifier la periode de rctour pour laquellc ccs 
deux debits doivent coi'neider (2 a 100 ans). 



9.4.2 Principe de la methode de solution 

Le laminagc a travcrs un reservoir est du a la restriction qui limitc le debit de 
sortie lorsque l'evacuation s'opere par le fond, a travers une vanne ou un orifice. 
Dans le cas d'un barrage-deversoir de grande surface, le debit d'entree ne produit 
qu'une faible variation de la hauteur d'eau. C'est justement cette hauteur dans le 
reservoir qui gouvernc le debit de sortie qui se voit ainsi lamine. Lorsque le 
devcrsoir est muni d'une contraction laterale, le laminagc est encore plus 
prononce. 




t 



Fig. 9.5 Laminagc a travcrs un reservoir 



Pour traduire le bilan d'eau, Inequation (9.6) s'applique encore. Elle peut etre 
rcecrite : 



■an 



+ + -20 



At 



(9.19) 



( inconnu ) 



( connu ) 



Cette equation permet de resoudre partiellement le probleme car elle pcrmet de 
calculer la quantite inconnue [2S 2 /At + OJ cn fonction d'autres quantites toutes 
connues qui figurent dans le membre de droitc. Rappelons que les indices 1 et 2 
designent rcspcctivcmcnt le debut et la fin d'un intervallc dc temps. I { et I 2 , qui 
representcnt les debits d'entree au debut et a la fin de l'intervallc, sont connus car 
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Thydrogramme d'entree du reservoir est suppose connu a tous les instants. Sj et 
Oj sont connus car ils constituent les conditions initiales qui prevalent avant le 
debut de la crue. Au cours de la crue, S t et sont connus a cause de la 
recursivite des calculs. Tout comme dans l'equation (9.10), le stockage et le debit 
de sortie au debut d'un intervalle sont calcules a la fin de l'intervalle precedent. 

La question qui se pose est : Comment calculer le debit de sortie 0 2 a partir de la 
quantite connue [2S 2 /At + OJ ? 

II est possible de construire pour chaque reservoir sa propre courbe 
caracteristique 2S/At + O = f(0). Cette courbe est independante de 
rhydrogramme d'entree du reservoir. Elle ne depend que des proprietes 
geometriques du reservoir et de sa structure d'evacuation. 

Comme il sera demontre dans les deux prochains paragraphes, le stockage S et le 
debit de sortie dependent de la profondeur h dans le reservoir. On se donne 
arbitrairement un certain nombre de valeurs de h pour couvrir adequatement les 
plages de variation en periode de crue et on construit le tableau suivant : 





s, 




2S!/At + O, 




s 2 




2S 2 /At + 0 2 




S3 


o 3 


2S 3 /At + 0 3 








2S n /At + O n 



Tableau 9.3 



Les deux dernieres colonnes du tableau 9.3 permettent de tracer la fonction 
2S 

cherchee f(0) = — + 0. 
V J At 

9.4.3 Calcul du debit de sortie 

II y a plusieurs types d'evacuation de l'eau des reservoirs. Globalement, on peut 
pratiquement tous les integrer dans l'une ou l'autre des deux families suivantes : 

1 Evacuation a surface libre par un deversoir (figure 9.6). 

Dans ce cas, le debit de sortie se calcule par une relation de la forme : 

Q = CBH 32 = CB(h - z) 3 2 (9.20) 
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ou C est une constante qui tient compte de la forme du devcrsoir 
(voir le chapitre 6), 
B est la largeur de devcrsoir, 

H est la charge au-dessus dc la crcte z cn avant du devcrsoir, 
h est la profondeur d'eau en amont du devcrsoir. 




Fig. 9.6 Evacuation a surface librc par devcrsoir 



2 Evacuation par lc fond a travers unc vanne ou un orifice (figure 9.7) 
Le debit se calcule alors par une relation de la forme : 

Q-mAV^h (9.21) 

ou m est unc constante de debit (voir chapitre 6), 
A est la section d'ecoulement, 

h est la hauteur d'eau a partir du centre de la section d'ecoulement 
jusqu'a la surface librc. 



devcrsoir 
d'urgencc 




Que l'evacuation se fasse 
par le fond ou par dessus le 
devcrsoir, la connaissancc 
de h pcrmet dc calculcr le 
debit dc sortie. 



sortie 



Fig. 9.7 Evacuation par lc fond 



324 



Chapitre 9 



9.4.4 Calcul du volume stocke 

Quand la section A du reservoir est constante, le calcul du volume stocke S pour 
une profondeur h donnee se fait a l'aide de la formule simple suivante : 

S = Ah (9.22) 

Ceci est le cas pour certains bassins de retention artificiels construits en milieu 
urbain. 

Pour les reservoirs naturels, les berges ne sont pas verticales. Les courbes 
d'emmagasinement se presentent alors sous la forme : 

S = a 0 + a,h + a 2 h 2 + a 3 h 3 + ... + a n h n (9.23) 

Les coefficients a^, a l5 a 25 . . ., a n , qui sont propres a chaque reservoir, doivent etre 
determines a partir des releves geodesiques sur le fond et les berges. 

Que la section soit constante ou variable avec la profondeur, la connaissance de 
h permet de determiner le volume stocke. 



Application 9.1 

II s'agit de determiner l'hydrogramme de sortie d'un barrage- 
deversoir (figure 9.6) correspondant a l'hydrogramme de crue a 
Tentree donne au tableau 9.4 



Temps (h) 


0 


3 


6 


9 


12 


15 


18 


21 


24 


I (mVs) 


6 


12 


44 


90 


150 


80 


65 


20 


8 


Q (mVs) 


6 


p 


? 


? 


? 


? 


p 


p 





Tableau 9.4 

Le reservoir qui a une superficie A de 1,0km 2 possede des parois 
verticales. Le debit de sortie peut etre calcule par la relation : 

Q = 50 • H V2 
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La premiere etape consiste a determiner la courbe caracteristique du 

reservoir I — + O I = f (O) . 
\ At / 

Initialement le debit de sortie est O = 6m 3 / s et la hauteur est 

H 0 — (6/50) 2/3 = 0,243m. Le volume stocke initialement est 

H 0 A = 0,243m • (1,0 -10 6 m 2 ) = 0,243 10 6 m\ 

La valeur maximale du debit d'entree 1 50m 3 / s nous donne la plage 
a couvrir avec la variable h : 150 = 50H 3/2 , soit H = 2,08m. Compte 
tenu du laminage, cette hauteur ne sera jamais atteinte dans le 
reservoir. Les resultats obtenus pour des valeurs choisies de H sont 
montres sur le tableau 9.5. 



H 

(m) 


s 

(m 3 x 10 6 ) 


o 

(m3/ s ) 


2S 

— + O (mVs) 
At 


0,243 


0,243 


6 


51 


0,5 


0,5 


17,67 


110,3 


1,0 


1,0 


50,0 


235,2 


1,5 


1,5 


91,85 


369,6 


2,0 


2,0 


141,4 


511,8 



Tableau 9.5 




2S/At4-Q (m 3 /s) 



Fig. 9.8 
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Pour calculer Phydrogramme lamine, on adopte la demarche 
suivante pour construire le tableau 9.6: 



- On determine la colonne 3 du tableau 9.6 directement a partir de 
la colonne 2, 

-A partir de | — + oj-2-0|j de la colonne 5 et (l,+I 2 ) de la 

colonne 3 on calcule ( — + O | a la colonne 4 selon l'equation (9.19), 

\ At h 

1 2S \ 

- A partir de — + O de la colonne 4 on trouve O 0 de la colonne 6 

\ At 1 2 

par la courbe (figure 9.8). 



1 


2 


3 


4 


5 


6 


temps 


Debit 


I, + 1 2 






Debit de 


(lieures) 


d'entree 1 


(m-Vs) 




f— + 0I-20 


sortie O 




(m-Vs) 




I At / 

(mVs) 


I At / 

(m-Vs) 


(mVs) 


0 


6 


18 


51 


39 


6 


3 


12 


56 


57 


43 


7 


6 


44 


134 


99 


69 


15 


9 


90 


240 


203 


123 


40 


12 


150 


230 


363 


191 


86 


15 


80 


145 


421 


203 


109 


18 


65 


85 


348 


178 


85 


21 


20 


28 


263 


151 


56 


24 


8 


16 


179 


111 


34 


27 


8 


16 


127 


85 


21 


30 


8 


16 


101 


71 


15 


33 


8 


16 


87 


65 


11 


36 


8 


16 


81 


61 


10 


39 


8 




77 




8 



Tableau 9.6 
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Les hydrogrammcs d'entree I ct dc sortie O sont montres 
graphiquement sur la figure 9.9. 



L'analyse du tableau 9.6 confirme les affirmations concernant le 
laminage de crue a travers un reservoir : 

1- Le debit de pointe a Pentree (150m"Vs) survient a 12h alors 
qu'il ne survient a la sortie que trois heures plus tard (voir la 
figure 9.8). 

2- Le debit de pointe a la sortie (109m"Vs) est plus faible qu'a 
l'entree (150mV s). On peut calculcr un facteur d'amortissement 
FA = 109/150 = 0,72. Cc facteur caracterise la performance de 
l'ouvrage par rapport au laminage des crues. 

3- Le volume total d'entree (X IAt = 5,65° 10 6 m 3 ) et de sortie 

(X OAt = 5,43° 10 6 m') sont sensiblcment les mcmes. La faible 
difference provient des erreurs de lecture. 



150 

^ 140 
w 130 
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Q 
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RESUME 

1- Le modele de Muskingum permet de calculer Phydrogramme lamine a 
travers un troncon de riviere ou d'egout : 

O2=c 0 I 2 +c,I,+c 2 O 1 

-Kx + 0,5At Kx + 0,5At K(l-x)-0,5At 

°° " K(l-x) + 0,5At C ' ~ K(l-x) + 0,5At % ~ K(l-x) + 0,5At 

La valeur la plus appropriee de X est ce U e qui donne un rapport K 
constant : 

0,5At[(l,+I 2 )-(O,+O 2 )] Num 
" x(l 2 -I 1 )+{i-x)(O,-0 1 ) " Den 

Le modele de Muskingum-Cunge permet d'estimer K et % par les relations 
suivantes : 

K = L/c 
c = (5/3)V 

X = (l/2)[l-Q () /(BS 0 cL)] 

2- Le calcul de Thydrogramme lamine a travers un reservoir se fait en ecrivant 
Tequation de continuite sous la forme : 



(2S ^ 


2 ^M 


— +ol 


— + 0 




Ut ) 




,At + J, 



Comme le calcul est recursif, on peut calculer (2S/At + 0) 2 en fonction de 
quantites calculees dans Tetape precedente, figurant dans le membre de 
droite de Tequation. Par ailleurs, la courbe caracteristique du reservoir 
O = f(2S/At + O), permet de calculer graphiquement 0 2 a partir de 
(2S/At + 0) 2 . 



l^aminage des ernes 



329 



EXERCICES 
Exercice 9.1 



Les hydrogrammes d'entree et de sortie dans un tron^on de riviere sont donnes au tableau 
suivant : 



Temps 

(jours) 


0 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


10 


I (m-Vs) 


0 


18 


47 


30 


16 


10 


5 


2 


0 


0 


0 


O (m-7s) 


0 


4 


22 


37 


28 


17,5 


10,5 


5,6 


2 


1 


0 



1) II faut faire le calcul de rhydrogramme de sortie avec X = 0,5 et % ~ 0. D'apres les resultats 
obtenus, comment doit-on interpreter l'influence de K et X sur l e laminage de crue? Ces valeurs 
de X sont-elles acceptables? 



2) II faut refaire les calculs avec X ~ 0?3 et X ~ Py2< Quelles sont les valeurs les plus 
appropriees de K et X pour ce tron^on de riviere? 



Exercice 9.2 



Les hydrogrammes mesures simultanement en amont et en aval d'un tron^on de riviere ayant 
une longueur de 20km sont fournis au tableau ci-apres : 



heure 


0 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


1(1 


11 


12 


13 


14 


Entree 
(mVs) 


100 


300 


700 


500 


400 


300 


200 


100 


100 


100 


100 


100 


100 


100 


100 


Sortie 
(mVs) 


100 


100 


200 


450 


475 


438 


369 


284 


192 


146 


123 


112 


106 


103 


101 



1) Pour ce tron^on de riviere, il faut ecrire et resoudre trois equations simultanees et obtenir Co, 
ci et C2 en fonction d'une valeur supposee de^ . II faut determiner K etjf pour reproduire 

rhydrogramme de sortie. 

2) II faut determiner l'hydrogramme de sortie pour un autre evenement pour lequel 
rhydrogramme d'entree prevu est : 



heure 


0 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


8 


9 


10 


11 


12 


13 


14 


Entree 

(m'/s) 


100 


200 


500 


600 


400 


300 


200 


100 


100 


100 


100 


100 


100 


100 


100 


Sortie 
(mVs) 
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Exercice 9.3 

Un reservoir dont la forme peut etre assimilee a une section rectangulaire, a une 
superficie egale a 2,0km 2 . Le debit qui passe par dessus son deversoir suit la loi 
Q = 4,8 • H 3 / 2 

II faut determiner l'hydrogramme lamine pour rhydrogramme d'entree suivant : 



jour 


1 


2 


3 


4 


5 


6 


7 


heure 


0 


12 


0 


12 


0 


12 


0 


12 


0 


12 


0 


12 


0 


12 


Q (m-Vs) 


20 


40 


90 


200 


300 


340 


290 


210 


140 


85 


50 


40 


30 


20 
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SYMBOLES DU CHAPITRE 9 



ao...a„ 


coefficients de stockage d'un reservoir 


A 


section d'ecoulement 


B 


largeur au plan d'eau, largeur de deversoir 


c 


celerite d'une onde 


CO, Ci, Co 


coefficients 


c 


constante de forme de deversoir 




fonction 


g 


acceleration due a la gravite 


h 


hauteur, profondeur 


H 


charge au-dessus de la crete d'un deversoir 


I 


debit d'entree (« Input ») 


K 


caracteristique d'un tronq:on de riviere, constante 


d'emmagasinement 


L 


distance entre les sections d'entree et de sortie 


m 


constante de debit 


O 


debit de sortie (« Output ») 


q 


debit lateral d'un tron^on de riviere 


Q 


debit 


Qo 


debit representatif 


Qe 


debit d'entree 


Qs 


debit de sortie 


s 


emmagasinement, volume stocke 


So 


pente longitudinale moyenne 


s t - 


pente de la ligne d'energie 


t 


temps 


V 


vitesse moyenne d'ecoulement 


x 


longueur hori2ontale, abscisse 


y 


hauteur, ordonnee 


2 


cote, hauteur de crete de deversoir 



X 



variation 

constante caracteristique d'un troncon 



Chapitre 10 

Hydrologie statistique 



Objectifs 

1- Comprendre les notions de risque et de fiabilite 
hydrologiques. 

2- Savoir calculer le debit correspondant a une periode de 
retour donnee et la periode de retour qui correspond a un 
debit donne, a Paide de differentes lois de distribution de 
probability. 

3- Determiner Pintervalle de confiance d'une estimation du 
debit d'une periode de retour donnee. 
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10.1 Introduction 

Dans le contexte d'une gestion en temps reel d'un reservoir, l'ingenieur fait appel 
aux notions developpees dans l'hydrologie deterministe (chapitres 7, 8 et 9). II 
prevoit ainsi les apports d'eau pour les prochaines heures a partir des donnees 
meteorologiques mesurees ou prevues afin de gerer les ouvrages d'une maniere 
optimale et securitaire. Dans l'etape de conception de l'ouvrage, il n'est pas 
possible de prevoir les apports d'eau d'une maniere deterministe. A titre 
d'exemple, l'ingenieur doit a priori fixer le debit journalier maximal que les 
evacuateurs de crues sont capables d'evacuer. Le dimensionnement des 
evacuateurs doit done etre fait en fonction des apports pour toute la duree de vie 
utile des ouvrages, duree qui peut atteindre, voire depasser, cent ans. Les donnees 
meteorologiques n'etant pas connues pour cet horizon, on doit les predire en 
utilisant une methode purement statistique qui est developpee dans le present 
chapitre. Cette approche est aussi necessaire pour la planification de la gestion a 
moyen et long termes des ouvrages (horizon de 1 a 10 ans). 

Une etude statistique comprend generalement les trois etapes suivantes : 

1) La premiere etape consiste a rassembler le maximum de donnees existantes 
sur le probleme trait e : critiquer, classer, mettre en ordre ces donnees. Par la 
suite, il faut reduire le tableau de donnees a un volume de chiffres beaucoup 
moins important et plus maniable. On peut utiliser les statistiques 
descriptives pour condenser l'information a l'aide de quelques graphes et 
valeurs types telles que moyenne, ecart-type, etc. 

2) La deuxieme etape consiste a analyser les resultats afin de leur adapter le 
modele probabiliste le plus adequat. On condense done la masse 
d'information dont on dispose dans une equation mathematique qu'on 
appelle modele mathematique. 

3) La troisieme etape permet de recolter les fruits du travail des deux premieres 
etapes. On utilise alors le modele mathematique obtenu precedemment pour 
faire du design, de la prevision ou la reconstitution de donnees manquantes. 
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10.2 Periode de r etour, risque hydrologique 
et regies generates de design 

10.2.1 Definitions 

On designe par intervalle de recurrence la duree movcnnc separant deux evenements 
critiques qui causent une defaillance de l'ouvrage. On entcnd par defaillance le fait 
que l'ouvrage ne remplit pas la mission pour laquellc il a cte con^u. II peut s'agir 
d'un evacuateur de crues qui voit sa capacite depassee et cause des inondations 
ou met la securite du barrage en peril. Ca peut aussi etre le cas d'un batardeau 
submerge ou d'un ponceau qui inonde une route a la suite du depassement de sa 
capacite. 

10.2.2 Gestion du risque hydrologique 

L'ingenieur doit considerer principalcment deux facteurs conflictuels dans la 
conception d'une structure hydraulique (ponceau, conduite d'egout, evacuateur 
de crues. . .) : le facteur economique et le facteur risque. 



Cout total 

— Optimum 




Intervalle de recurrence (annees) 



Fig. 10.1 Facteurs dc cout d'unc structure hydraulique 

La figure 10.1 montre que le risque (couts social et materiel d'une defaillance) est 
decroissant avec l'intervalle de recurrence choisi. A l'inverse, les couts 
d'investissement et d'installation de la structure sont croissants avec cet 
intervalle. II existe un point d'cquilibre (optimum) pour un design securitaire et 
economique. 

Lorsque des vies humaines sont en jeu, l'analyse economique n'est plus valable et 
le facteur social devient preponderant. 
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La valeur du debit de conception Q T est determinee a partir de la periode 
moyenne toleree, T en annees, qui separe deux defaillances. Lorsqu'on con^oit 
un evacuateur de crues pour evacuer un debit journalier maximal centenaire 
Qioo = 1000m 3 /s, ceci signifie que sur une tres longue periode, disons mille 
annees, le debit de pointe de crue depassera cette valeur critique en moyenne une 
fois par siecle. U s'agit bien d'une moyenne car dans certains intervalles de cent 
annees, le nombre de depassements de ce debit peut etre de 30, 40 et meme 100, 
alors qu'il peut etre nul pour d'autres. 



Pour chaque observation du debit Q, la probabilite de depassement P(Q > Q T ) d'une 
valeur critique Q T est l'inverse de la periode de retourT de cette valeur : 

p = P(Q>Q T ) = i- (10.1) 

A titre d'exemple, chaque annee la probabilite de depassement du debit 
d'inondation centenaire Q 100 est : 

p = P(Q>Q 100 ) = ^=0,01 

Cette probabilite p qui quantifie la vulnerabilite d'un systeme hydrique est 
appelee risque hydrohgique . La fiabilite est la probabilite complementaire de non 
depassement P(Q < Q 100 ) d'une valeur critique Q T : 

fiabilite = P( Q < Q T ) = 1 - ^ (10.2) 

Chaque annee, la fiabilite a priori du systeme hydrique par rapport au debit 
centenaire est 1 - 1/100 = 0,99. 

Comme les debits de pointe printaniers successifs ne sont pas correles d'une 
annee a l'autre, on dit que ces evenements sont independants et la loi 
multiplicative des probabilites s'applique. La fiabilite durant « n » annees 
consecutives devient ainsi : 



fiabilite (durant n annees) = 



f 1 Y 

1 

T 



(10.3) 



Le risque hydrologique durant « n » annees consecutives est la probabilite de 
defaillance durant au moins une annee. C'est la probabilite complementaire de la 
fiabilite, soit : 

( 1 T 

risque (durant n annees) = 1- 1 (10-4) 
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Application 10.1 

Quel est le risque de depassement du debit centenaire Q taQ durant 
les 100 prochaines annees? 



D'apres (10.4), ce risque est 



i- i- 



i \ 



100 



100 ) 



= 0,634 



Cette application montre que la periode de retour est une duree moyenne sur une 
longue periode qui separe deux defaillances. II y a seulement 63,4% de risque que 
la crue centenaire soit observee ou depassee a un endroit donne durant les cent 
prochaines annees. 



10.3 Determination des probabilites de depassement 

Les evenements hydrologiques extremes qui peuvent causer des problemes sont 
de differentes natures (inondation, tempete de neige ou de verglas. . .). Pour fixer 
les idees et simplifier l'expose, on cible dans ce qui suit le debit journalier 
maximum de l'annee. C'est la valeur du debit qui peut causer une inondation ou 
un depassement de la capacite d'un evacuateur de crue. 




Dans les regions nordiques ou la 
fonte des neiges constitue une 
grande part de Pecoulement pour les 
grands bassins versants, cette valeur 
maximale du debit est normalement 
observee durant la crue printaniere. 
Afin de travailler avec un echantillon 
homogene, meme si le debit de 
pointe d'une crue automnale 
depasse au cours d'une annee le 
debit de pointe d'une crue 

printaniere, c'est cette derniere qui sera retenue. Ainsi, parmi les 365 valcurs du 
debit journalier enregistrees chaque annee, on retient la seulc valeur du debit de 
pointe de la crue printaniere (figure 10.2). 



sept 



temps 
(mois) 



Fig. 10.2 Debit dans une riviere 
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Soit N le nombre d'annees d'observations. On classe les N valeurs de debit de 
pointe des crues observees par ordre decroissant. Soit m le rang d'une valeur X^. 
La probability P de depassement de la valeur X m peut etre estimee a partir de la 
formule de Weibull : 

P(X>X m ) = — (10.5) 

V mJ N+l 

Ainsi, pour la valeur la plus elevee Xj dans Pechantillon : 

P(X>X,) = — — (10.6) 

V ; N+l 

Pour la valeur la plus faible X N de Techantillon on a : 

P(X>X N ) = — ^— «1 (10.7) 

V Hj N+1 v ; 

II devient clair que cette approche n'est pas appropriee pour representer les 
debits extremes. A titre d'exemple, si un echantillon de 25 donnees de debit 
renferme une valeur reellement extreme, cette derniere reste systematiquement 
fixee a une periode de retour de 26 ans. Par ailleurs, on ne peut pas determiner 
pour cet exemple le debit centenaire ou millenaire. 

Plusieurs estimateurs proposent de generaliser le calcul de la probabilite de 
Weibull par la formule suivante (Viessman et Lewis, 1995) : 

p( Xa x n ,)=^ ao.8) 

cN + d 

ou a, b, c et d sont des constantes. 
A titre d'exemple, la methode de Tukey donne : 

P(X>X m ) = ^i (10.9) 

V mJ 3N + 1 V ; 



et la formule de Hazen donne : 



(10.10) 
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Application 10.2 

Les debits dc pointc dc la crue printanicre observes a Pexutoire d'un 
bassin versant durant 60 annees sont fournies au tableau 10.1. 



Anncc 


Debit de 


Anncc 


Debit de 


Anncc 


Debit de 




Pointc (m J /s) 




Pointc (m J / s) 




Pointe (m 3 /s) 


1944 


59(1 


1964 


448 


1984 


805 


1945 


60(1 


1965 


720 


1985 


530 


1946 


1090 


1966 


960 


1986 


540 


1947 


612 


1967 


1010 


1987 


1375 


1948 


1030 


1968 


415 


1988 


870 


1949 


630 


1969 


889 


1989 


1360 


1950 


620 


1970 


910 


1990 


490 


1951 


"01 


1971 


920 


1991 


510 


1952 


714 


1972 


1050 


1992 


520 


1953 


715 


1973 


445 


1993 


810 


1954 


450 


1974 


1140 


1994 


760 


1955 


452 


1975 


728 


1995 


780 


1956 


1760 


1976 


_ 32 


1996 


1400 


1957 


1840 


1977 


750 


1997 


680 


1958 


460 


1978 


820 


1998 


1610 


1959 


480 


1979 


840 


1999 


454 


1960 


1560 


1980 


1190 


2000 


455 


1961 


690 


1981 


1300 


2001 


1950 


1962 


615 


1982 


1310 


2002 


2120 


1963 


660 


1983 


790 


2003 


580 



Tableau 10.1 Debits de pointe de la crue printaniere 



La figure 10.3 montre la serie chronologique des debits de pointe de 
1944 a 2002. 



2500 




0 1 1 1 1 1 1 1 

1940 1950 1960 1970 1980 1990 2000 2010 



Ann ccs 



Fig. 10.3 Serie chronologique des debits de pointe 
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II faut trouver les probabilities de depassement du debit de 
1950m 3 /s et de 21 20m 3 / s en utilisant la formule de Weibull puis 
celle de Tukey. 

On commence par classer les debits de pointe observes selon un 
ordre decroissant de leur valeur (tableau 10.2). 

Rang Debit de Probability de Rang Debit de Probability de 





pointe 
(m 3 /s) 


depassement 




pointe 
(m 3 /s) 


depassement 


1 


2120 


0,0164 


31 


732 


0,5082 


2 


1950 


0,0328 


32 


728 


0,5246 


3 


1840 


0,0492 


33 


720 


0,5410 


4 


1760 


0,0656 


34 


715 


0,5574 


5 


1610 


0,0820 


35 


714 


0,5738 


6 


1560 


0,0984 


36 


701 


0,5902 


7 


1400 


0,1148 


37 


690 


0,6066 


8 


1375 


0,1311 


38 


680 


0,6230 


9 


1360 


0,1475 


39 


660 


0,6393 


10 


1310 


0,1639 


40 


630 


0,6557 


11 


1300 


0,1803 


41 


620 


0,6721 


12 


1190 


0,1967 


42 


615 


0,6885 


13 


1140 


0,2131 


43 


612 


0,7049 


14 


1090 


0,2295 


44 


600 


0,7213 


15 


1050 


0,2459 


45 


590 


0,7377 


16 


1030 


0,2623 


46 


580 


0,7541 


17 


1010 


0,2787 


47 


540 


0,7705 


18 


960 


0,2951 


48 


530 


0,7869 


19 


920 


0,3115 


49 


520 


0,8033 


20 


910 


0,3279 


50 


510 


0,8197 


21 


889 


0,3443 


51 


490 


0,8361 


22 


870 


0,3607 


52 


480 


0,8525 


23 


840 


0,3770 


53 


460 


0,8689 


24 


820 


0,3934 


54 


455 


0,8852 


25 


810 


0,4098 


55 


454 


0,9016 


26 


805 


0,4262 


56 


452 


0,9180 


27 


790 


0,4426 


57 


450 


0,9344 


28 


780 


0,4590 


58 


448 


0,9508 


29 


760 


0,4754 


59 


445 


0,9672 


30 


750 


0,4918 


60 


415 


0,9836 



Tableau 10.2 Classement des debits 
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Selon la formule de Weibull, 

m 9 

P( X > 1 950m 3 /s) = = — = 0, 0328 . 

v } N + l 61 

D'apres (10.1), le debit de pointe printanier de 1950m 3 /s revient en 

moyenne tous les T = 1/P = 1/0,0328 = 30,5 ans. 

Selon la formule de Tukey, 

P( X > 1 950m7s) = = 0, 0276 

v 1 3N + 1 

D'apres (10.1), le debit de pointe printanier revient en moyenne 
tous les T = 1/P = 1/0,0276 = 36,0 ans. 

P(x>2120mVs) = ^ = 0,0164Donc, la periode de retour de la 

plus grande valeur de l'echantillon de N valeurs est 
systematiquement N + 1, ce qui constitue une faiblesse de cette 
approche. 



10.4 Determination analytique des probabilites de depassement 

La determination analytique des probabilites de depassement consiste a utiliser 
des fonctions de probabilite. Ces fonctions font appel a certains parametres qui 
sont definis ci-dessous. 

10.4.1 Parametres d'un echantillon et d'une population 

En statistique, de fa^on generale, et en hydrologie en particulier, une serie 
d'observations (precipitations, debits, etc.) equivaut a un echantillon. L'ensemble 
de toutes les observations theoriquement possibles est egal a la population en 
statistique. Comme la population est en pratique inconnue, on suppose a priori 
qu'elle peut etre generee par une fonction de probabilite. Les parametres de cette 
fonction (moyenne, ecart-type. . .) sont supposes egaux aux parametres de 
l'echantillon. C'est la methode des moments. 

Voici les parametres d'un echantillon ou d'une population les plus frequemment 
utilises : 
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1 ) Moyenne arithmetique 

La moyenne est le premier moment centre par rapport a Porigine. C'est la valeur 
la plus utilisee en pratique pour caracteriser Pordre de grandeur des 
observations : 



Hi* 



(10.11) 



2) Ecart-type 



La variance a 2 est le second moment centre par rapport a la moyenne. L'ecart- 
type qui est la racine carree de la variance, indique la dispersion des observations 
autour de la moyenne (figure 10.4) : 



1 N 



N-l 



i/a 



(10.12) 




Q 



Fig. 10.4 Ecart-type et dispersion 



3) Coefficient d'asymetrie 

Ce coefficient est le troisieme moment centre autour de la moyenne. Comme son 
nom Pindique, ce coefficient mesure la symetrie de la distribution par rapport a la 
moyenne : 



C =i 



nI(q,-q) 3 J 

M J 



(N-l)(N-2)o 3 



(10.13) 
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Ce coefficient est nul pour une distribution parfaitement symetrique (figure 10.5, 
a). II est positif (figure 10.5, b) ou negatif (figure 10.5, c) en fonction de la 
position de la moyenne par rapport a la pointe de la distribution. 




10.4.2 Modele general pour Pestimation des quantiles 

Pour determiner le debit Q T correspondant a une periode de retour T, on utilise 
la formulation generale suivante (Chow, 1951) : 

Q, =Q + K,o (10.14) 

K T est un parametre de frequence propre a chaque fonction de distribution de 
probability . 

Pour determiner la periode de retour T correspondante a un debit donne Q - x , on 
utilise l'equation (10.14) ecrite sous la forme : 

Or "Q 

K J ^ Vl (10.15) 
o 

Nous allons voir maintenant comment s'cxprime le parametre de frequence K T 
pour certaines lois de probability. 
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10.5 Loi normale 



Dans cette loi de probability, la valeur de la variable etudiee resulte de Taction 
d'un grand nombre de facteurs dont les effets sont additifs. Les fluctuations de 
ces facteurs sont independantes et du meme ordre de grandeur. La loi normale 
est tres utilisee en hydrologie pour analyser les valeurs moyennes des grandeurs 
comme la temperature, les precipitations . . . Elle n'est cependant pas appropriee 
pour l'ajustement des debits extremes de crues printanieres dans les regions 
nordiques; ces debits dependent du phenomene regulier et preponderant qu'est la 
fonte des neiges. Une loi normale est caracterisee uniquement par la moyenne 

Q et Pecart-type cr. Sa fonction de densite de probabilite est : 



f(Q) = 



Q-Q 2 



(10.16) 



10.5.1 Proprietes de la loi normale 

La distribution normale est une distribution symetrique en forme de cloche. Le 
polygone de frequences ou Phistogramme donne souvent une bonne indication si 
la variable observee se comporte selon une loi normale. La propriete principale 
de la distribution normale est la symetrie par rapport a la moyenne (C s =0) (figure 
10.6): 




Figure 10.6 Distribution normale 



10.5.2 Loi normale centree reduite 



En posant : 



Z = 



Q-Q 



(Q = aZ + Q) 



(10.17) 
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la fonction de densite de la loi normale doivent : 



f(Z) = 



1 




(10.18) 



V2tt 



La nouvelle variable aleatoire Z possede une moyenne nulle et une variance egale 
a 1. Cette variable est identique au parametre de frequence K T recherche qui a ete 
defini dans l'expression 10.14. 

La formule mathematique de la loi normale est rarement utilisee en pratique. On 
se sert plutot de tables de probability. Ces tables presentent des valeurs basees 
sur la fonction de repartition exprimee par : 



Le tableau 10.8 presente a la fin de ce chapitre fournit la probability de non 
depassement F(Z) d'une valeur de debit Q representee par la valeur centree 
reduite Z selon (10.19). La probabilite de depassement peut etre calculee comme 
la valeur complementaire par rapport a Tunite puisque : 



1- on calcule F(Z) = 1 - 1/T, 

2- on obtient Z a partir de F(Z), table 10.8, 

3- on calcule Q T = Q + Za 

Inversement, la periode de retour T qui correspond a un debit donne Q peut etre 
calculee selon les etapes suivantes : 




(10.19) 



P(Q<Q T ) + P(Q>Q T ) = 1 



10.5.3 Procedure d'utilisation de la loi normale 



Le debit correspondant a une periode de retour T peut etre calcule en utilisant la 
procedure suivante : 



1- Z = (Q-Q)/o, 



2- la table 10.8 fournit F(Z), 
3. T= 1/[1 -F(Z)]. 
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Application 10.3 

On doit calculer le debit ay ant une periode de retour de 100 ans et 
trouver la periode de retour associee au debit le plus eleve de 
l'echantillon fourni au tableau 10.1. 

Les parametres de l'echantillon sont : 
Q = 870,58m 3 /s a = 410,62m3/s C s = 1,297 

Comme le coefficient d'asymetrie de l'echantillon est manifestement 
non nul, on peut deja douter de l'adequation d'une distribution 
symetrique telle que la normale pour representer la population. Le 
tableau 10.8 indique la valeur de Z associee a la probabilite de non 
depassement 0,99, soit Z = 2,33. 

Pour l'application : 

Q 100 = Q + 2, 33a = 1 827, 32m 3 / s 

On peut remarquer qu'il y a trois valeurs de debit dans l'echantillon 
qui depassent le debit centenaire. 

La valeur du parametre de frequence Z associee a la plus grande 
valeur de l'echantillon 2120m 3 /s est, selon (10.20) : 

„ Q-Q 2120-870,58 

Z = -^-^ = — = 3,043 

a 410,62 

Le tableau 10.8 indique que la probabilite de non depassement 
associee a cette valeur de Z est P(Q < 2120m 3 /s) = 0,9988. La 
probabilite de depassement de ce debit est par consequent : 
P(Q > 2120m 3 /s) = 1 - 0,9988 = 0,0012. 

La periode de retour du debit 2120m 3 / s est : 
T = 1/P = 1/0,0012 = 833 ans. 

Le tableau 10.3 indique les probabilites de depassement des differents 
debits calcules avec la loi normale. II faut noter que ces valeurs ont 
ete obtenues a l'aide de Tequation analytique de la loi normale 
(10.19). Elles sont par consequent plus precises que celles qu'on 
aurait obtenues par interpolation dans le tableau 10.8. 
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Rang 


Debit 


Prob. 


Prob. 


Rang 


Debit 


Prob. 


Prob. 




dc 


(X> x) 


(X>x) 




de 


(X>x) 


(X>x) 




pointe 
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Loi normale 




pointe 


Weibull 


Loi normale 




(mVs) 








(mVs) 






1 


2120 


0,0164 
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31 
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0,5082 
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2 


1 950 


0,0328 


0,0043 


32 


728 


0,5246 


0,6358 
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0,0492 


0,009 1 


33 
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0,0656 
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34 
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35 
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6 
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36 
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0,1148 
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37 
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0,6066 
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8 


1375 


0,1311 


0,1096 


38 
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0,6230 


0,6787 


9 


1 360 


0,1475 


0,1167 


39 
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0,6393 


0,6960 


10 


1310 


0,1639 


0,1423 


40 


630 


0,6557 


0,7210 


11 


1 300 


0,1803 


0,1478 


41 


620 


0,6721 


0,7292 


12 


1190 


0,1967 


0,2183 


42 


615 


0,6885 


0,7332 


13 


1 1 40 


0,2131 


0,2559 


43 


612 


0,7049 


0,7356 


14 


1090 


0,2295 


0,2965 


44 


600 


0,7213 


0,7450 


IS 


1050 


0,2459 


0,3311 


45 


590 


0,7377 


0,7528 


16 
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0,2623 


0,3489 


46 
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0,7541 


0,7604 


17 
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0,2787 


0,367 1 
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0,7705 


0,7896 


18 
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0,4138 
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0,7869 
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19 
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0,8034 
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0,3279 


0,4618 
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0,8197 
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21 
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0,3443 
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490 
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0,8230 


22 
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52 
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0,8525 
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23 


840 


0,3770 


0,5297 
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0,8689 


0,8413 
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0,5490 
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0,8852 


0,8443 
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0,4098 


0,5586 


55 
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0,9016 


0,8448 


26 
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0,4262 


0,5634 


56 
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0,9180 


0,8460 


27 
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0,4426 


0,5778 


57 


450 


0,9344 


0,8471 


28 


780 


0,4590 


0,5873 


58 


448 


0,9508 


0,8483 


29 


760 


0,4754 


0,6062 


59 


445 


0,9672 


0,8500 


30 


750 


0,4918 


0,6155 


60 


415 


0,9836 


0,8664 



Tableau 10.3 Probabilites de depassement avec la loi normale 



10.6 Intervalle de confiance dans ^estimation des quantiles 

Les quantiles calcules a Paide de differentes fonctions de distribution de 
probability peuvent parfois presenter entre eux des ecarts assez importants. Le 
choix a priori d'une distribution donnee s'accompagne done systematiquement 
d'une incertitude sur l'estimation des quantiles. En plus de la visualisation 
graphique qui est traitee dans le paragraphe suivant, on peut utiliser des tests 
statistiques comme celui de Kolmogorof-Smirnov ou le test de Chi-carre pour 
juger l'adequation d'une fonction de distribution donnee a representer un 
echantillon (Llamas, 1993). Mais l'echantillon de donnees mesurees est souvent 
tres limite. Considerer que les proprietes statistiques (moyenne, ecart-type, 
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coefficient d'asymetrie) de cet echantillon sont celles de la population induit 
systematiquement une autre source d'erreur dans restimation des quantiles. Par 
ailleurs, les donnees mesurees de Techantillon comportent toujours une 
incertitude et peuvent parfois etre completement erronees. Ceci se traduit par 
une incertitude supplementaire dans Pestimation des quantiles. C'est pour ces 
raisons qu'une estimation d'un quantile est souvent accompagnee d'un intervalle 
de confiance. Cet intervalle indique, avec une certaine probability la plage dans 
laquelle la veritable valeur du quantile peut se situer. 

Ainsi l'intervalle de confiance avec la probability 2a se construit a partir de la 
relation suivante (Benjamin et Cornell, 1970): 

Prob ( F - KS < F < F + KS) = 1 - 2a (10.20) 

ou F est la probability de non depassement estimee a partir de la 
distribution retenue, 

KS est la statistique de Kolgomorov-Smirnov fournie au tableau 
10.4 en fonction de la taille de Techantillon et du niveau de 
confiance a. Ce parametre KS exprime en quelque sorte la marge 
d'erreur sur Testimation de F. Comme cette erreur peut etre en 
exces ou en defaut, le niveau de confiance est de 2a dans la 
formule 10.20. 



Taille de 


q = 0,l 


a = 0,05 


a = 0,01 


l'echantillon 


(10%) 


(5%) 


(1%) 


10 


0,37 


0,41 


0,49 


15 


0,30 


0,34 


0,40 


20 


0,26 


0,29 


0,35 


25 


0,24 


0,26 


0,32 


30 


0,22 


0,24 


0,29 


40 


0,19 


0,21 


0,25 


N > 40 


1,22/N°>5 


1,36/N°.5 


1,63/N°.5 



Tableau 10.4 Valeurs de KS pour differents niveaux de confiance 



On utilise dans le present ouvrage cette approche simplifiee pour illustrer la 
notion d'intervalle de confiance. En realite la valeur de KS depend aussi de la 
periode de retour et du type de distribution utilisee (Kite, 1977). 
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10.7 Presentation graphique des quantiles 

La presentation graphique des donnees permet de juger visuellement d'une 
maniere rapide l'adequation d'une fonction de probabilite a representer la 
population dont l'echantillon est issu. On peut montrer les donnees sur un 
graphique normal dans lequel l'axe des ordonnees represente les debits et l'axe 
des abscisses les probabilites de non depassement. La presentation des donnees 
sur un papier special de probabilite offre un avantage visuel encore plus marque. 

En effet, la fonction theorique de distribution de probabilite est une droite sur ce 
papier. Plus les donnees de l'echantillon sont alignees sur cette droite, plus la 
fonction de distribution de probabilite est appropriee pour representer la 
population dont l'echantillon est issu. La methode de construction de tels papiers 
a ete traitee en detail par Stedinger et al (1993). 

On decrit ci-apres brievement le principe de construction de tels papiers de 
probabilite. Soulignons d'abord qu'il existe un papier propre a chaque 
distribution de probabilite. Pour fabriquer ce papier, il faut d'abord choisir une 
formule pour calculer la probabilite empirique P { = Prob(Q > QJ. Quoique la 
formule de Weibull soit la plus utilisee et donne d'une maniere generale une 
estimation non biaisee, d'autres formules peuvent etre plus appropriees pour 
certaines distributions. Denotons par G la fonction de distribution retenue. La 
droite de la fonction de distribution theorique consiste a representer G ! (1 — P-j) 
en fonction de la variable centree reduite correspondante Z. Les debits bruts 
observes sont representes en ordonnees en fonction des valeurs Z. 

Afin de faciliter l'usage des graphes, les valeurs de la variable centree reduite Z 
sont remplacees par la probabilite de depassement ou non depassement 
correspondante. Les courbes qui representent l'intervalle de confiance sont 
tracees a l'aide des valeurs G _1 (l — P, ± KS) en fonction de Z. Quand l'argument 
de la fonction G" 1 est superieur a 1 ou negatif, les valeurs sont ignorees et ne sont 
pas representees graphiquement 

La figure 10.7 montre l'ajustement d'une loi normale a la serie de debits fournis 
au tableau 10.3. II est clair sur cette figure que la loi normale s'ajuste mal aux 
quantiles de crue et particulierement pour les valeurs extremes. Par ailleurs, 
toutes les valeurs observees du debit se trouvent a l'interieur de l'intervalle de 
confiance a 90% trace a l'aide de la relation 10.20. Le facteur KS a ete calcule a 
l'aide de la formule KS = 1,36/N 0 ' 5 = l,36/60 03 = 0,175. 
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10.8 La loi Log-normale 

En hydrologie, les evenemcnts extremes obeissent a d'autres types de lois que la 
loi normale traitee precedemment. C'est le cas, par cxcmplc, lorsqu'on s'intcrcssc 
aux valeurs extremes, comme le debit maximum de crue observe durant toute 
Pannee. Parmi les lois appropriees dans ce cas-la, on peut citer la loi Log- 
normale, la loi de Gumbel et la loi Log-Pearson. 

La loi Log-normale a une expression presque identique a celle de la loi normale a 
une transformation logarithmique pres. En effet, on peut lui donner la 
representation suivante : 

i rio g(x)-M f 

F(x)= ^ e s (1() ' 21) 

Ilog(x,) 

ou M est la movenne des logarithmcs de la variable x, M = — 

N 

S est Tccart-type des logarithmes de la variable x. 
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La formulation devient identique a celle de la loi normale quand on utilise la 
variable centree reduite z : 

z = &v ; (10.22) 



La procedure d'utilisation de la loi Log-normale est identique a celle de la loi 
normale, mis a part qu'on doit proceder avant toute chose a une transformation 
logarithmique des donnees (logarithme neperien ou a base 10). 

On calcule alors la moyenne M et Pecart-type S des donnees transformees. Une 
fois qu'on a execute les trois etapes pour trouver le logarithme du debit log(Q T ) 
de periode de retour T comme pour la loi normale, on doit utiliser une 

transformation inverse du type Q T = 10 log ^ Ql ^ pour trouver le debit. 

Inversement, la periode de retour correspondant a un debit donne Q peut etre 
calculee aussi selon la meme procedure que celle utilisee pour la loi normale, en 
calculant le parametre 2 a l'aide des donnees transformees : 2 = (log Q - M)/S. 



Application 10.4 

On doit calculer le debit ayant une periode de retour de 100 ans et 
trouver la periode de retour associee au debit le plus eleve de 
l'echantillon fourni au tableau 10.1. 

Apres la transformation logarithmique des donnees, on calcule les 
parametres de l'echantillon : 

= 2,8990 S = 0,1845 C s = 0,5128 

N 

On constate que la transformation logarithmique a reduit sensiblement 
le coefficient d'asymetrie qui reste malgre tout non nul. 

Comme pour la loi normale, le tableau 10.8 nous indique la valeur du 
parametre 2 associee a la probabilite de non depassement 0,99, soit z = 
2,33. 

On obtient : 

log (Q t0Q ) = 2,8990 + 2,33 • 0,1845 = 3,3289 et Q 100 = 2133 m 3 /s. 
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On voit que cette valeur est largement superieure a celle obtenue avec 
la loi normale (1823m /s), II n'y a dans l'echantillon qu'une seule 
valeur de debit qui depasse Q 100 . 

Le calcul de la periode de retour associee a la valeur du debit Q 
= 2120m /s se fait en calculant 

2 = (3,3263 - 2,8990)/0,1845 = 2,316. 

L'interpolation lineaire dans la table 10.8 fournit 
F = 0,9897 etT= 97 ans. 

Le tableau 10.5 indique les probabilites de depassement obtenues 
analytiquement pour la loi Log-normale. 
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Tableau 10.5 Probabilites de depassement (loi Log-normale) 
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La figure 10.8 montrc lc resultat dc l'ajustement dc la loi Log- 
normalc aux debits observes. L'alignement des debits observes sur la 
droitc de la distribution theorique est un bon indicateur de 
Padequation de la loi Log-normale a modeliser les quantiles dc crue. 

En comparant la figure 10.8 a la figure 10.7, il ressort clairement que 
la loi Log-normale s'ajuste mieux que la loi normale aux valeurs 
observees. 



2500 



3 2000 



fl 1500 



M 1000 
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CM>1 oo5 0,1 o,2 0,3 0,-4 0,5 o/, o,~ 0,8 0,9 0,9 5 0,99 

0,99.S 

Prohahilitc dc non depasscment 



Fig. 10.8 Ajustcmcnt dc la loi Log-normale aux debits observ es 



10.9 Distribution de Gumbel ou extreme de type 1 

La frequence cumulative de la distribution de Gumbel (1958) pour les valeurs 
extremes maximales a la forme de rexponentielle double suivante : 

F(x)»«* -oo<x<oo (10.23) 
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Pour les valeurs extremes minimales, cette fonction devient 



a(x-u) 

F(x) = l-e" e (10.24) 



Les parametres a et u peuvent etre estimes a partir de la moyenne X et de l'ecart 
type a de Pechantillon par les relations suivantes : 

12825 

a = (10.25) 



u = X-0,45a : extreme maximal (10.26) 

u = X + 0, 45a : extreme minimal (10.27) 

Pour une periode de retour donnee, le debit extreme maximal correspondant 
peut etre estime a partir de la relation : 



Q T =X+Kc (10.28) 



ou 



K = - — \t 



n [ L VT-UJ 



In 



t YT 



(10.29) 



Et T = — (10.30) 

1-F 

10.9.1 Procedure d'utilisation de la loi de Gumbel 

Pour calculer la periode de retour associee a un debit donne, on suit la 
procedure : 

1 - calculer la moyenne et l'ecart-type, 

2- calculer aetua l'aide de (10.25) et (10.26), 

3- calculer F a l'aide de (10.23), 

4- calculer la periode de retour T a l'aide de la relation 10.30 

Pour calculer le debit correspondant a une periode de retour donnee, on 
doit : 

1- calculer la moyenne et l'ecart-type, 

2- calculer K a l'aide de (10.29), 

3- calculer Q T a l'aide de (10.28). 
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Application 10.5 

On doit calculer le debit ayant une periode de retour de 100 ans et 
trouver la periode de retour associee au debit le plus eleve de 
Pechantillon fourni au tableau 10.1. 



L'equation (10.29) permet de calculer la valeur de K pour le debit 
centenaire : 



K = —\ 0,5772 + In 

71 



In 



99 )\\ 



= 3,14. 



Q,oo=Q + Ka 

Avec Q = 870, 58 et a = 416,62, Q 100 = 2159,22 m 3 /s. 

Cette valeur est voisine de celle obtenue a l'aide de la loi Log- 

normale (2133m 3 /s). 

Pour trouver la periode de retour associee au debit 2120m 3 /s, on 
calcule les parametres a et u a partir des equations (10.25) et 
(10.26) : 

a = 1,2825/ a = 0,003123 et u = Q-0,45a = 685.8 



L'equation (10.23) permet de calculer la probability de non 
depassement du debit 21 20m V s: 

p _ ^-0,003123(2120-685.8) _ q Qggy 



L'equation (10.30) permet ensuite de calculer la periode de retour 
du debit 2120m 3 /s: 

T = — — = ! = 88,69 ans 

1-F 0,01128 



Cette valeur est voisine de la periode de retour de 97 ans obtenue a 
l'aide de la loi Log-normale. 

Le tableau 10.6 indique les probabilites de depassement obtenues 
analytiquement pour la loi de Gumbel. 
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Rang Debit do 


Prob. 


Prob. 


Rang Debit de 


Prob. 


Prob. 




pointe 


(X>x) 


(X>x) 




pointe 


(X>x) 


(X>x) 




(mV») 


Weibull 


Gumbel 




(mVs) 


Weibull 


Gumbel 


1 


2120 


0,0164 


00113 


31 


732 


0,5082 


0,5792 


2 


1950 


0,0328 


0,0191 


32 


728 


0,5246 


0,5838 


3 


1840 


n,i)492 


0,0268 


33 


"20 


0,5410 


0,5929 


4 


1760 


0,0656 


0,0343 


34 


715 


03574 


0,5986 


5 


1610 


0 0820 


0 0343 


35 


714 


0.5738 


0,5998 


6 


1560 


0,0984 


0,0631 


36 


"01 


0,5902 


0,6147 


7 


1400 


0,1148 


0,1019 


37 


690 


0,6066 


0,6273 


8 


1375 


0,1311 


0,1097 


38 


680 


0,6230 


0,6388 


9 


1360 


0,14^5 


0,1147 


39 


660 


0,6393 


0,6617 


10 


1310 


0,1639 


0,1337 


40 


630 


o,6557 


0,6959 


u 


1 3i M ' 


0,1803 


0,1366 


41 


620 


o/r21 


0,7072 


12 


1190 


0,1967 


0,1871 


42 


615 


0,6885 


0,7128 


13 


1140 


0,2131 


0,2150 


43 


612 


0,7049 


0,7161 


14 


1091) 


o,2295 


0,2465 


44 


600 


0,7213 


0,7294 


15 


1050 


0,2459 


0,2~43 


45 


590 


0,7377 


0,7404 


16 


1030 


0,2623 


0,2892 


46 


580 


0.7541 


0,7513 


17 


liili) 


0,27*7 


0,3046 


47 


540 


0,7705 


0,7933 


18 


960 


0,2951 


0,3460 


48 


53o 


0,7*69 


0,8034 


19 


920 


0,3115 


0,3820 


49 


520 


0,8033 


0,8133 


20 


910 


0,3279 


0,3913 


50 


510 


0,8197 


0,8230 


21 


889 


o,3443 


0,4115 


51 


490 


0,8361 


0,8417 


22 


B70 


0,3607 


0,4303 


52 


480 


0,8325 


0,8507 


23 


840 


0,3770 


0,4609 


53 


460 


0,8689 


0,8679 


24 


820 


0,3934 


0,4819 


54 


455 


0.8852 


0,8720 


25 


810 


0,4096 


0,4926 


55 


454 


0,9016 


0,8729 


26 


805 


0,4262 


0,4980 


56 


452 


0,9180 


0,8745 


27 


790 


0,4426 


0,5143 


57 


450 


0,9344 


0,8761 


28 


780 


0,4590 


0,5253 


58 


448 


0.9508 


0,8777 


29 


760 


0,4^54 


0,5476 


59 


445 


0,9672 


0,8801 


30 


750 


0,4918 


0,5588 


60 


415 


0.9836 


0,9027 



Tableau 10.6 Probabilites scion la loi de Gumbel 



La figure 10.9 montrc lc rcsultat dc Pajustcment de la loi de 
Gumbel aux debits observes. 




500 
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Fig. 10.9 Ajustemcnt de la loi de Gumbel aux debits observes 
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Comme pour la loi Log-normale, Palignement des debits observes 
sur la droite de distribution theorique est un bon indicateur de 
l'adequation de la loi de Gumbel a modeliser les quantiles de crue 
pour cette riviere. 



Cette distribution est souvent utilisee au Quebec quand la serie de donnees 
comporte moins que 25 annees d'enregistrement. 

10.10 Distribution Log-Pearson de type III (LP3) 

Le principe d'utilisation de la loi Log-Pearson est identique a celui de la loi Log- 
normale expose precedemment. La principale difference provient de la prise en 
compte du coefficient d'asymetrie C s dans le calcul du facteur de frequence K 
pour la loi Log-Pearson III (tableau 10.9 a la fin de ce chapitre). 

Comme pour la distribution Log-normale, pour trouver le debit correspondant a 
une periode de retour donnee, les etapes a suivre sont : 

1- transformation logarithmique des debits maximum annuels, 

2- calcul des parametres de l'echantillon ainsi trans forme : moyenne, ecart-type 
et coefficient d'asymetrie, 

3- calcul de la valeur de K a partir du tableau 10.9 pour une periode de retour 
donnee, 

4- utilisation de Pequation standard : 

log(Q) = M + Kc (10.31) 

5- Utilisation de la fonction anti-log pour trouver le debit Q. 

Pour trouver la periode de retour associee a un debit donne, on procede par les 
etapes suivantes : 

1- transformation logarithmique des debits maximum annuels, 

2- calcul des parametres de Pechantillon ainsi trans forme : moyenne, ecart-type 
et coefficient d'asymetrie, 

3- calcul de K = [log(Q) - M]/a, 

4- determination de la probability P de depassement qui correspond a la valeur 
de K dans le tableau 10.9, 

5- calcul de la periode de retour T = 1 /P. 
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Application 10.6 

On doit calculer le debit ayant une periode de retour de 100 ans et 
trouver la periode de retour associee au debit le plus eleve de 
Pechantillon fourni au tableau 10.1. 

Les proprietes de Pechantillon transforme ont deja ete calculees : 

M = 2,8990 a = 0,1845 C s = 0,5127 
Le coefficient d'asymetrie C s doit etre arrondi au dixieme le plus 
proche; on utilise done C s = 0,5. 

Le tableau 10.9 indique une valeur de K = 2,686 pour le debit 
centenaire (p = 0,01 et C s = 0,5). Ainsi : 

k)g(Qioo) = 2,8990 + 2,686 • 0,1845 = 3,39 et Q 100 = 2481m 3 /s. 

Cette valeur du debit centenaire est sensiblement superieure aux 
valeurs fournies par les autres distributions. Compte tenu du fait que la 
presente loi est la seule qui prend en consideration le coefficient 
d'asymetrie qui est en Poccurrence non nul, cette derniere valeur peut 
etre consideree comme la plus plausible. L'utilisation de la distribution 
Log-Pearson dans ce cas permet une conception plus securitaire. 

Pour calculer la periode de retour associee au debit le plus eleve de 
Pechantillon (2120m 3 / s), on calcule le parametre de frequence K : 

log(2120)- 2,8990 

K = — ^ 1 - =2,3160 

0,1845 

Le tableau 10.9 indique que pour C s = 0,5, la probability de 
depassement associee a K = 2,337 est p = 0,01987 (valeur obtenue par 
interpolation lineaire). La periode de retour du debit 2120m 3 /s est par 
consequent 50,3 ans. 

La figure 10.10 montre le resultat de Pajustement de la distribution 
Log-Pearson aux debits observes. On remarque que Pajustement de 
cette distribution est moins bon que ceux de la loi Log-normale et de 
la loi de Gumbel. 
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Cette distribution est la plus utilisee au Quebec surtout quand la serie de 
donnees comporte plus que 25 annees d'enregistrement. 



10.11 Autres fonctions de distribution 



10.11.1 Introduction 



On a vu dans les paragraphes precedents que lorsqu'on traite des phenomenes 
hydrologiques a long terme, aucune prevision deterministe n'est possible. La 
solution ne peut etre formulee qu'en termes de risque tolere de la defaillance. 
L'approche statistique permet alors de predire, moyennant une distribution de 
probability le debit de conception correspondant a une periode de retour 
choisie. Une des questions posees dans ce paragraphe concerne la probability 
d'occurrence d'un certain nombre de defaillances a l'interieur d'une periode. 
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10.11.2 Distribution binomiale 

La distribution binomiale s'applique en hydrologie quand on a un evenement 
avec deux possibilites : l'occurrence (p) et la non-occurrence (1-p). Ces 
possibilites sont complementaires. La condition d 'application de ce type de 
distribution binomiale est l'independance des observations. La loi binomiale 
s'enonce alors : 

« Soit une serie de n observations successives et independantes dont chacune 
peut etre associee a l'occurrence ou non-occurrence d'un evenement, avec les 
probabilites respectives p ou 1-p ». 

La probability d'avoir x occurrences en n observations est donnee par la relation 

P(X = x) = C:.p x .(l-p) n - x (10.32) 
n! 

ou C = 

n x!( n - x)! 

x= 0, 1,2, ...,n 
0<p<l. 

La probabilite complementaire (1-p) est souvent representee par q . 

La loi binomiale ne depend que de n et de p. La moyenne d'une variable aleatoire 
distribute selon une loi binomiale est X = np et son ecart type est a = >/npq . 



Application 10. 7 

Afin de proteger le chantier de construction d'un barrage, un batardeau 
a ete construit pour resister a la crue de periode de retour de 4 ans. La 
periode de construction du barrage s'etend sur 7 ans. 

1. Quel est le risque que le batardeau soit submerge une seule fois 
durant la construction? 

P(X = l) = C;p , q 7 " 1 =7 '^*Q] =0 ' 3L 
La probabilite est done de 31%. 

2. Quel est le risque que le batardeau soit submerge au moins une fois 
durant la construction? 
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P(X>1) = 1-P(X<1) = 1-P(X = 0) 
P(X = 0)=(l-p) n = q n =(3/4) ? =0,13 

Done P(X>l) = 1-0,13 = 0,87 

U y a done une probability de 87%. 

3. Quelle est la probabilite que le batardeau ne soit jamais submerge 
durant la construction? 

P (X = 0) = (1 - p) n = q n . Calcule ci-haut : 0,13. 
Cette probabilite est done de 13%. 



Le tableau 10.7 presente les formules utiles pour calculer differentes probabilites 
a l'aide de la loi binomiale. 



PROBABILITE CHERCHEE 


CALCUL DE LA PROBABILITE 

(q = l-p) 


Probabilite d'observer au plus x 
occurrences en n observations 




Probabilite d'observer exactement x 
occurrences en n observations 


p(x=x) = c; lP y- x 

ou 

P(X= x) = P(X< x)- P[x<(x-l)] 


Probabilite d'observer plus de x 
occurrences en n observations 


P( X > x) = 1 - P( X < x) 


Probabilite d'observer moins de x 
occurrences en n observations 


P(X< x)= P[x<(x-\)] 


Probabilite d'observer au moins x 
occurrences en n observations 


P(X>x) = \-P(X<x) 


Probabilite d'observer une valeur de 
x entre xi et X2 


P(x,<X<x 2 ) = 
P(^<^ 2 )-P[Z<(^-1)] 


Probabilite de n'observer aucune 
occurrence en n observations 


P(X=0) = (l- P y = q" 


Probabilite d'observer n occurrences 
en n observations 


P(X = n) = p" 


Probabilite d'observer au moins 1 
occurrence en n observations 


P(X>\) = \-P(X = 0) = \-q n 



Tableau 10.7 Probabilites pour distribution binomiale 
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10.11.3 Distribution geometrique 

La distribution geometrique traite du meme probleme que la distribution 
binomiale, a la difference que cette fois la date d'occurrence a un role. Cette 
distribution s'ecrit : 

f(x,p) = p(l-p) xl x = 1,2,3... (10.33) 

On peut interpreter la distribution geometrique comme etant la probabilite que 
Pevenement ne se realise pas durant (x - 1) periodes successives (ce dont la 
probabilite est de [1- p] x 1 ), puis se realise a la x leme periode (ce dont la probabilite 
est p). 

A l'instar de la loi binomiale, la distribution geometrique presuppose 
Pindependance entre les realisations. 



Application 10.8 




Quelle est la probabilite que le batardeau de l'exemple 


precedent 


soit submerge pendant la troisieme annee des travaux de 


construction du barrage? 




Ici, x = 3 et p = %. D'apres Tequation (10.33), f (3, l A) = 


% (3/4) 31 


= 0,14. 




La probabilite est done de 14%. 
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RESUME 

1- Le risque hydrologique est la probabilite de depassement [P(Q > Q T )] d'une 
valeur critique de debit Q T et de periode de retour T. 

risque = P( debit > Q T ) = 1/T 
fiabilite = P( debit < Q T ) = 1 - 1/T 

2- Pour determiner le debit Q T correspondant a une periode de retour T, on 
utilise la forme generale suivante : 

Q T = Q + K T a 

ou K T est un parametre de frequence propre a chaque fonction de 
distribution de probabilite (tableau 10.8 pour la loi normale et de Galton, 
formule (10.23) pour la distribution de Gumbel ou extreme de type I et 
tableau 10.9 pour la distribution log-Pearson de type III). 

3- Pour determiner la periode de retour T correspondant a un debit donne Q T , 
on utilise l'equation suivante : 

K Qt-Q 
JVy — 

a 

La connaissance de K T permet de calculer la probabilite de depassement, 
done la periode de retour, en utilisant les memes tables que dans le cas 
precedent. 

4- L'intervalle de confiance au niveau 1 — 2a se construit a partir de la relation : 

Prob (F-KS<F<F + KS)=l-2a 

ou KS est la statistique de Kolmogorv Smirnov fournie au tableau 10.4; 
elle represente Terreur sur Testimation de F avec un niveau de confiance 
a. 
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EXERCICES 
Exercice 10.1 

Une riviere possede trente annees d'observation des debits maximum annuels. Les proprietes 
statistiques de ces donnees sont : Q = 940m' / s , g= 425m 3 /s. 

Determiner les debits de periode de retour 20 et 100 ans, en utilisant la distribution de G umbel. 
Exercice 10.2 

On a enregistre les debits annuels maximum d'une riviere de 1975 a 2003 inclusivement. La 
moyenne des logarithmes des debits est M = 2,95. L'ecart type des logarithmes des debits est 
S = 0,25. Le coefficient d'asymetrie est Q = 1,02. 

Calculer les debits de periodes de retour 20, 50 et 100 a l'aide des distributions Log-normale et 
Log-Pearson. 

Exercice 10.3 



On a enregistre la sequence de debits journaliers maximum pour 33 annees consecutives. 



Annees 


Debit annuel 
(mVs) 


Annees 


Debit annuel 
(mVs) 


Annees 


Debit annuel 
(mVs) 


1 


185,0 


12 


320,0 


23 


180,0 


2 


85,0 


13 


156,0 


24 


242,0 


3 


168,0 


14 


144,5 


25 


347,5 


4 


82,5 


15 


284,0 


26 


202,0 


5 


180,0 


16 


253,0 


27 


285,5 


6 


550,0 


17 


102,0 


28 


520,0 


7 


128,5 


18 


406,0 


29 


870,0 


8 


224,5 


19 


128,5 


30 


356,5 


9 


359,0 


20 


270,5 


31 


57,0 


10 


80,0 


21 


242,0 


32 


400,0 


11 


158,5 


22 


96,0 


9 9 
33 


74,0 



II faut calculer les debits de periodes de retour de 10 ans, 50 ans et 100 ans avec la loi normale, 
Log-normale, Log-Pearson et G umbel, ensuite comparer et proposer la distribution la plus 
appropriee. La presentation graphique des ajustements des differentes distributions doit inclure 
l'intervalle de confiance a 90%. 



Exercice 10.4 

Un batardeau temporaire a ete construit pour proteger un chantier sur une duree de 5 ans. Ce 

batardeau doit resister a une crue de 200 ans. 

Quelle est la probability que le chantier soit submerge 

a) au moins une fois en 5 ans? 

b) au cours d'une annee quelconque? 

c) au cours de la troisieme annee seulement? 

d) aucune fois durant les 5 ans? 
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Exercice 10.5 

La capacite d'un evacuateur de crues, qui est de 540m 3 / s, fut depassee 3 fois au cours des 50 
dernieres annees. 
II faut determiner : 

a) la periode de retour du debit de 540m 3 / s, 

b) la probability que la capacite de l'evacuateur soit depassee Tan prochain, 

c) la probability de non depassement de la capacite Tan prochain 

d) la probability d'au moins un depassement au cours des cinq prochaines annees, 

e) la probability d'avoir au plus trois depassements au cours des 50 prochaines annees, 

f) la probability d'avoir exactement trois depassements au cours des 50 prochaines annees. 

Exercice 10.6 

1) II y a combien de chance d'avoir une crue centenaire la prochaine annee? 

2) II y a combien de chance d'avoir une crue centenaire pendant les 100 prochaines annees? 

3) II y a combien de chance d'avoir une crue millenaire pendant les mille prochaines annees? 

4) Que faut-il conclure? 
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Tableau 10.8 Probability de non depassement 
Distribution normale 
(Z<0) 




Distribution normale centree reduite 



1 



-u-/2 



du Z = 



Q-Q 



(Q = oZ + Q) 



z 


0 


0,01 


0,02 


0,03 


0,04 


0,05 


0,06 


0,07 


0,08 


0,09 


-3,4 


0,0003 


0,0003 


0,0003 


0,0003 


0,0003 


0,0003 


0,0003 


0,0003 


0,0003 


0,0002 


-3,3 


0,0005 


0,0005 


0,0005 


0,0004 


0,0004 


0,0004 


0,0004 


0,0004 


0,0004 


0,0003 


-3,2 


0,0007 


0,0007 


0,0006 


0,0006 


0,0006 


0,0006 


0,0006 


0,0005 


0,0005 


0,0005 


-3,1 


0,0010 


0,0009 


0,0009 


0,0009 


0,0008 


0,0008 


0,0008 


0,0008 


0,0007 


0,0007 


-3 


0,0013 


0,0013 


0,0013 


0,0012 


0,0012 


0,0011 


0,0011 


0,0011 


0,0010 


0,0010 


-2,9 


0,0019 


0,0018 


0,0018 


0,0017 


0,0016 


0,0016 


0,0015 


0,0015 


0,0014 


0,0014 


-2,8 


0,0026 


0,0025 


0,0024 


0,0023 


0,0023 


0,0022 


0,0021 


0,0021 


0,0020 


0,0019 


-2,7 


0,0035 


0,0034 


0,0033 


0,0032 


0,0031 


0,0030 


0,0029 


0,0028 


0,0027 


0,0026 


-2,6 


0,0047 


0,0045 


0,0044 


0,0043 


0,0041 


0,0040 


0,0039 


0,0038 


0,0037 


0,0036 


-2,5 


0,0062 


0,0060 


0,0059 


0,0057 


0,0055 


0,0054 


0,0052 


0,0051 


0,0049 


0,0048 


-2,4 


0,0082 


0,0080 


0,0078 


0,0075 


0,0073 


0,0071 


0,0069 


0,0068 


0,0066 


0,0064 


-2,3 


0,0107 


0,0104 


0,0102 


0,0099 


0,0096 


0,0094 


0,0091 


0,0089 


0,0087 


0,0084 


-2,2 


0,0139 


0,0136 


0,0132 


0,0129 


0,0125 


0,0122 


0,0119 


0,0116 


0,0113 


0,0110 


-2,1 


0,0179 


0,0174 


0,0170 


0,0166 


0,0162 


0,0158 


0,0154 


0,0150 


0,0146 


0,0143 


-2 


0,0228 


0,0222 


0,0217 


0,0212 


0,0207 


0,0202 


0,0197 


0,0192 


0,0188 


0,0183 


-1,9 


0,0287 


0,0281 


0,0274 


0,0268 


0,0262 


0,0256 


0,0250 


0,0244 


0,0239 


0,0233 


-1,8 


0,0359 


0,0351 


0,0344 


0,0336 


0,0329 


0,0322 


0,0314 


0,0307 


0,0301 


0,0294 


-1,7 


0,0446 


0,0436 


0,0427 


0,0418 


0,0409 


0,0401 


0,0392 


0,0384 


0,0375 


0,0367 


-1,6 


0,0548 


0,0537 


0,0526 


0,0516 


0,0505 


0,0495 


0,0485 


0,0475 


0,0465 


0,0455 


-1,5 


0,0668 


0,0655 


0,0643 


0,0630 


0,0618 


0,0606 


0,0594 


0,0582 


0,0571 


0,0559 


-1,4 


0,0808 


0,0793 


0,0778 


0,0764 


0,0749 


0,0735 


0,0721 


0,0708 


0,0694 


0,0681 


-1,3 


0,0968 


0,0951 


0,0934 


0,0918 


0,0901 


0,0885 


0,0869 


0,0853 


0,0838 


0,0823 


-1,2 


0,1151 


0,1131 


0,1112 


0,1093 


0,1075 


0,1056 


0,1038 


0,1020 


0,1003 


0,0985 


-1,1 


0,1357 


0,1335 


0,1314 


0,1292 


0,1271 


0,1251 


0,1230 


0,1210 


0,1190 


0,1170 


-1 


0,1587 


0,1562 


0,1539 


0,1515 


0,1492 


0,1469 


0,1446 


0,1423 


0,1401 


0,1379 


-0,9 


0,1841 


0,1814 


0,1788 


0,1762 


0,1736 


0,1711 


0,1685 


0,1660 


0,1635 


0,1611 


-0,8 


0,2119 


0,2090 


0,2061 


0,2033 


0,2005 


0,1977 


0,1949 


0,1922 


0,1894 


0,1867 


-0,7 


0,2420 


0,2389 


0,2358 


0,2327 


0,2296 


0,2266 


0,2236 


0,2206 


0,2177 


0,2148 


-0,6 


0,2743 


0,2709 


0,2676 


0,2643 


0,2611 


0,2578 


0,2546 


0,2514 


0,2483 


0,2451 


-0,5 


0,3085 


0,3050 


0,3015 


0,2981 


0,2946 


0,2912 


0,2877 


0,2843 


0,2810 


0,2776 


-0,4 


0,3446 


0,3409 


0,3372 


0,3336 


0,3300 


0,3264 


0,3228 


0,3192 


0,3156 


0,3121 


-0,3 


0,3821 


0,3783 


0,3745 


0,3707 


0,3669 


0,3632 


0,3594 


0,3557 


0,3520 


0,3483 


-0,2 


0,4207 


0,4168 


0,4129 


0,4090 


0,4052 


0,4013 


0,3974 


0,3936 


0,3897 


0,3859 


-0,1 


0,4602 


0,4562 


0,4522 


0,4483 


0,4443 


0,4404 


0,4364 


0,4325 


0,4286 


0,4247 


0 


0,5000 


0,4960 


0,4920 


0,4880 


0,4840 


0,4801 


0,4761 


0,4721 


0,4681 


0,4641 
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Tableau 10.8 (suite) Probability de non depassement 
Distribution normale 



(Z>0) 





Distribution normale centree reduite.: 



(q = oZ+q) 



z 


0 


0 


0,5000 


0,1 


0,5398 


0,2 


0,5793 


0,3 


0,6179 


0,4 


0,6554 


0,5 


0,6915 


0,6 


0,7257 


0,7 


0,7580 


0,8 


0,7881 


0,9 


0,8159 


1 


0,8413 


w 


0,8643 


1,2 


0,8849 


1,3 


0,9032 


M 


0,9192 


1,5 


0,9332 


1,6 


0,9452 


1,7 


0,9554 


1,8 


0,9641 


1,9 


0,9713 


2 


0,9772 


2,1 


0,9821 


2,2 


0,9861 


2,3 


0,9893 


2,4 


0,9918 


2,5 


0,9938 


2,6 


0,9953 


2,7 


0,9965 


2,8 


0,9974 


2,9 


0,9981 


3 


0,9987 


3,1 


0,9990 


3,2 


0,9993 


3,3 


0,9995 


3,4 


0,9997 



0,01 


0,02 


0,03 


0,04 


0,05 


0,06 


0,07 


0,08 


0,09 


0,5040 


0,5080 


0,5120 


0,5160 


0,5199 


0,5239 


0,5279 


0,5319 


0,5359 


0,5438 


0,5478 


0,5517 


0,5557 


0,5596 


0,5636 


0,5675 


0,5714 


0,5753 


0,5832 


0,5871 


0,5910 


0,5948 


0,5987 


0,6026 


0,6064 


0,6103 


0,6141 


0,6217 


0,6255 


0,6293 


0,6331 


0,6368 


0,6406 


0,6443 


0,6480 


0,6517 


0,6591 


0,6628 


0,6664 


0,6700 


0,6736 


0,6772 


0,6808 


0,6844 


0,6879 


0,6950 


0,6985 


0,7019 


0,7054 


0,7088 


0,7123 


0,7157 


0,7190 


0,7224 


0,7291 


0,7324 


0,7357 


0,7389 


0,7422 


0,7454 


0,7486 


0,7517 


0,7549 


0,7611 


0,7642 


0,7673 


0,7704 


0,7734 


0,7764 


0,7794 


0,7823 


0,7852 


0,7910 


0,7939 


0,7967 


0,7995 


0,8023 


0,8051 


0,8078 


0,8106 


0,8133 


0,8186 


0,8212 


0,8238 


0,8264 


0,8289 


0,8315 


0,8340 


0,8365 


0,8389 


0,8438 


0,8461 


0,8485 


0,8508 


0,8531 


0,8554 


0,8577 


0,8599 


0,8621 


0,8665 


0,8686 


0,8708 


0,8729 


0,8749 


0,8770 


0,8790 


0,8810 


0,8830 


0,8869 


0,8888 


0,8907 


0,8925 


0,8944 


0,8962 


0,8980 


0,8997 


0,9015 


0,9049 


0,9066 


0,9082 


0,9099 


0,9115 


0,9131 


0,9147 


0,9162 


0,9177 


0,9207 


0,9222 


0,9236 


0,9251 


0,9265 


0,9279 


0,9292 


0,9306 


0,9319 


0,9345 


0,9357 


0,9370 


0,9382 


0,9394 


0,9406 


0,9418 


0,9429 


0,9441 


0,9463 


0,9474 


0,9484 


0,9495 


0,9505 


0,9515 


0,9525 


0,9535 


0,9545 


0,9564 


0,9573 


0,9582 


0,9591 


0,9599 


0,9608 


0,9616 


0,9625 


0,9633 


0,9649 


0,9656 


0,9664 


0,9671 


0,9678 


0,9686 


0,9693 


0,9699 


0,9706 


0,9719 


0,9726 


0,9732 


0,9738 


0,9744 


0,9750 


0,9756 


0,9761 


0,9767 


0,9778 


0,9783 


0,9788 


0,9793 


0,9798 


0,9803 


0,9808 


0,9812 


0,9817 


0,9826 


0,9830 


0,9834 


0,9838 


0,9842 


0,9846 


0,9850 


0,9854 


0,9857 


0,9864 


0,9868 


0,9871 


0,9875 


0,9878 


0,9881 


0,9884 


0,9887 


0,9890 


0,9896 


0,9898 


0,9901 


0,9904 


0,9906 


0,9909 


0,9911 


0,9913 


0,9916 


0,9920 


0,9922 


0,9925 


0,9927 


0,9929 


0,9931 


0,9932 


0,9934 


0,9936 


0,9940 


0,9941 


0,9943 


0,9945 


0,9946 


0,9948 


0,9949 


0,9951 


0,9952 


0,9955 


0,9956 


0,9957 


0,9959 


0,9960 


0,9961 


0,9962 


0,9963 


0,9964 


0,9966 


0,9967 


0,9968 


0,9969 


0,9970 


0,9971 


0,9972 


0,9973 


0,9974 


0,9975 


0,9976 


0,9977 


0,9977 


0,9978 


0,9979 


0,9979 


0,9980 


0,9981 


0,9982 


0,9982 


0,9983 


0,9984 


0,9984 


0,9985 


0,9985 


0,9986 


0,9986 


0,9987 


0,9987 


0,9988 


0,9988 


0,9989 


0,9989 


0,9989 


0,9990 


0,9990 


0,9991 


0,9991 


0,9991 


0,9992 


0,9992 


0,9992 


0,9992 


0,9993 


0,9993 


0,9993 


0,9994 


0,9994 


0,9994 


0,9994 


0,9994 


0,9995 


0,9995 


0,9995 


0,9995 


0,9995 


0,9996 


0,9996 


0,9996 


0,9996 


0,9996 


0,9996 


0,9997 


0,9997 


0,9997 


0,9997 


0,9997 


0,9997 


0,9997 


0,9997 


0,9997 


0,9998 
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Tableau 10.9 Probability de non depassement 
Distribution log-Pearson HI 



Valeurs de K 



c s 


Probabilite de non depassement 


A A1 
U,U1 


0,1 


A C 

0,5 


A A 

0,9 


A AO 


A AA 


A AAE 

U,vv5 


3,0 


-0,667 


-0,660 


-0,396 


1,180 


3,152 


4,051 


4,970 


2,5 


-0,799 


-0,771 


-0,360 


1,250 


3,048 


3,845 


4,652 


2,0 


-0,990 


-0,895 


-0,307 


1,302 


2,912 


3,605 


4,298 


1,5 


-1,256 


-1,018 


-0,240 


1,333 


2,743 


3,330 


3,910 


1,2 


-1,449 


-1,086 


-0,195 


1,340 


2,626 


3,149 


3,661 


1,0 

9 v 


-1,588 


-1,128 


-0,164 


1,340 


2,542 


3,022 


3,489 


0,9 


-1,660 


-1,147 


-0,148 


1,339 


2,498 


2,957 


3,401 


0,8 


-1,733 


-1,166 


-0,132 


1,336 


2,453 


2,891 


3,312 


0,7 

9 ' 


-1,806 


-1,183 


-0,116 


1,333 


2,407 


2,824 


3,223 


0,6 


-1,880 


-1,200 


-0,099 


1,328 


2,359 


2,755 


3,132 


0,5 


-1,955 


-1,216 


-0,083 


1,323 


2,311 


2,686 


3,041 


0,4 

9 ' 


-2,029 


-1,231 


-0,066 


1,317 


2,261 


2,615 


2,949 


0,3 


-2,104 


-1,245 


-0,050 


1,309 


2,211 


2,544 


2,856 


0,2 

w 9 


-2 178 

I/O 


-1 2S8 


-0 033 


1 301 


2,159 


2,472 


2,763 


0,1 


-2,252 


-1,270 


-0,017 


1,292 


2,107 


2,400 


2^670 


0 


-2,326 


-1,282 


0,000 


1,282 


2,054 


2,326 


2,576 


-0,1 


-2,400 


-1,292 


0,017 


1,270 


2,000 


2,252 


2,482 


-0,2 


-2,472 


-1,301 


0,033 


1,258 


1,945 


2,178 


2,388 


-0,3 


-2,544 


-1,309 


0,050 


1,245 


1,890 


2,104 


2,294 


-0,4 


-2,615 


-1,317 


0,066 


1,231 


1,834 


2,029 


2,201 


-0,5 


-2,686 


-1,323 


0,083 


1,216 


1,777 


1,955 


2,108 


-0,6 


-2,755 


-1,328 


0,099 


1,200 


1,720 


1,880 


2,016 


-0,7 


-2,824 


-1,333 


0,116 


1,183 


1,663 


1,806 


1,926 


-0,8 


-2,891 


-1,336 


0,132 


1,166 


1,606 


1,733 


1,837 


-0,9 


-2,957 


-1,339 


0,148 


1,147 


1,549 


1,660 


1,749 


-1,0 


-3,022 


-1,340 


0,164 


1,128 


1,492 


1,588 


1,664 


-1,2 


-3,149 


-1,340 


0,195 


1,086 


1,379 


1,449 


1,501 


-1,5 


-3,330 


-1,333 


0,240 


1,018 


1,217 


1,256 


1,282 


-2,0 


-3,605 


-1,302 


0,307 


0,895 


0,980 


0,090 


0,995 


-2,5 


-3,845 


-1,250 


0,360 


0,771 


0,798 


0,799 


0,800 


-3,0 


-4,051 


-1,180 


0,396 


0,660 


0,666 


0,667 


0,667 
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Cbapitre 10 



SYMBOLES DU CHAPITRE 10 



a, b, c 


constantes 


c s 


coefficient d'asymetrie 


f 


fonction 


F 


fonction, probabilite de non depassement 


G 


fonction de distribution 


K 


parametre de frequence 


KS 


statistique de Kolgomorov-Smirnov 


K-, 


parametre de frequence d'une periode de retour T 


m 


ranp; d'une valeur d'une serie 


M 


moyenne d'une variable logaritlnnique 

J O 1 


n 


nombre d'annees 


N 


nombre de valeurs dans une serie 




probabilite 


Q 


debit 


Qt 


debit avec periode de retour T 


s 


ecart-type d'une variable logarithmique 


T 


periode de retour 


u 


parametre de G umbel 


x,X 


variable 


z 


variable centree reduite d'une variable logarithmique 


Z 


variable centree reduite, variable aleatoire 


a 


niveau de confiance 


a 


ecart-type 



SOLUTIONS 
DES EXERCICES 
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Solutions du chapitre 1 



EXERCICES DU CHAPITRE 1 



Exercice 1.1 

Vitesse dans (1) 

Equation de continuite entre (1) et (2) : 

D; Dj 

q = q 2 => K- A = v 2 -A^-^-=K-*--r 

4 4 



V = V 



=>K=H — 

^V = 9w/s 



= 9ml s 



Vitesse dans (3) : 

Equation de continuite entre (2) et (3) : 

Q 2 = Q 3 =* K'A^*i=>K=% 



t§=i« 



60 > 
.40, 



= 2,25 m I s 



V=2,25m/s 



Exercice 1.2 



a) Equation de conservation de masse du reservoir 



dv , \ 
- r (Q E+ Q E )-Q s 



u= A- h avec A = 



tt-D 2 
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A— = (Q E] + Q E2 )-Q 
dt 



Q s = V s -A s = 4lfh- 



71- d 2 



Soit 



nLf fdh^ 
4 \dtj 



n d 2 



= Q E] + Q E2 - — yl2gh 
4 



dh A t \ fd f i — 7 

dt 7t & \D ) 



b) Hauteur finale d'equilibre 



dt 



71- Lf 



D 



h = 



T 



4-(5 + 6)-10" 3 
3,14- (0,6) 2 70,05 
I 0,6 



•^29,81 



= 1,60m 



J 



dh 



7?= 1,5 777 



4(5 + 6)10 
3,14- 0,6 2 



^0,05^ 
,0,6 j 



y/2- 9,81- 1,5 




Le plan d'eau monte a une vitesse de 1,23 • 10 3 m/ s. 



dh 4 



dt 



Si Qei = Qi;2 - 0, on trouve le temps pour que le niveau baisse de ho=l,5m a hi=0,5m 
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Solutions du chapitre 1 



dh 
dt 



dh 



Jlih d'ou — = -{-j^dt 



2[r-r]H|]^ T -^ T =- 



._ 2[r-r] 



D 



2g 



2r0,5 l/2 -l,5 l/2 l 
- - -!= — = ^ = 33,66 5 



T=- 



7 = 33,66 s 



Si Qui = 51/s etQi:2 = 6 1/s, on trouve le temps pour que le niveau monte de ho=0,5m a 
hi = 1,5m : 



dh _ 4(0,005 + 0,006) ( 5 f 
;r-0,60 2 ~~Uo 



V2-9,81-V^ 



0,0389-0,03087/? 



En integrant par methode numerique de h=0,5m a h=l,5m 



T = 1830s 



Exercice 1.3 

Reservoir 1 : 

Charge hydraulique a la sortie : l\ = 5, 00/77- 0, 50/77- 0, 1 5/77 = 4, 3 5 777 

, tfO 2 3,14- 0,30 2 , 

Aire de sortie : A = L = — ? = 0,071/77" 

^ 4 4 
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Vitesse de sortie : % = yjlgl^ = ^2-9,81-4,35 = 9, 238777/ 5 
Debit de sortie : Q = ^ • % = 0, 07 1777 2 • 9, 238777/ 5=0, 6567T7 3 / S 

Reservoir 2 : 

Charge hydraulique a la sortie : h 2 = 4, 00777 - 0, 50777- 0, 1 0777 = 3, 40777 

. nit 3,14- 0,20 2 - A<51 2 

Aire de sortie : A = = — - = 0, 03 1/77" 

4 4 

Vitesse de sortie : V 2 = yjlgk s ^2-9,81-3,40 = 8, 1 67777/ S 

Debit de sortie : Q, = = 0,03 1777 2 • 8,167777/ 5= 0,253777 3 / S 

Par consequent, le debit du trop plein est : 
Q-Q 2 = 0, 6567T7 3 / 5- 0, 2537T7 3 / S = 0, 403/77 3 / 5 

Exercice 1.4 

. dS _ _ 

1- Selon l'equation de continuite : -— = Q E — Q s 

C? £ = 1000777 3 /5 

Q 5 = 543 + 20 + l + 2 = 566/77 3 /5 

Done : = 1 000777 3 / 5- 56677T 3 / S = 43477T 3 / S 

dt 

Le stockage en 24 heures est : 

S = 4347T7 3 / 5- 24/?- 60 min/ A- 6O5/ min = 37, 498 • 1 0 6 tt? 3 

La variation journaliere du niveau est done : 

Ah= SI A = 37,498- IO'ttt 3 /50,0- 10 6 /t? 2 = 0,750/77 

2- Volume a remplir : V= (205/77-160777)- 10, 0- 1 0 6 /IT 2 = 2250- 10 6 7T7 3 

Le temps de remplissage est done : 

A^= 2250-10 6 /77 3 /434/77 3 /5 = 5,184-10 6 s 
soit 60 7'oj/r5 
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Solutions du chapitre 1 



Exercice 1.5 



a) Temps de vidange : 5 = ( Q p - Q A ) t x done t x = 



b) Temps de remplissage : 5" = QJ% done L — 



s s 

c) Duree d'un cycle : t ( = t f + t 2 = h 



SQ P 



Qp ~ Qa Qa (Qp~Qa)'Qa 



= s 



1,11 

Qa + Qp-Qa] 



d) Frequence 



. f _ 1 _ {Q P -Q A )Q A 



SQ, 



Sf 1 2Q A 

e) = . La frequence est maximum quand cette derivee est nulle : 

SQ A S SQ P 

Donc:--^=0 et Q A = ^ 
S SQ P 2 



done Q A = 0,507/ s 



f) De d), avec Qp=l litre/seconde, f — 



P 2)2 
S-Q P 



Q P 0,25 

— - = par seconde 

45 S 



g) Pour une duree de 15 minutes entre deux demarrages, la frequence de demarrage est 



Q P 



1 



17/5-9005 



l/15min ou l/900s. Done = — done S = ^_1ZZ^ _ 225 litres . 

4- S 9005 
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EXERCICES DU CHAPITRE 2 



Exercice 2.1 



8 S 

Le volume S du reservoir est constant, done = Q P — Q~, = 0 

st E 2 



Q E = Q 2 = V 2 * —r- 



Pour calculer la vitesse de sortie appliquons Bernoulli entxe les points 1 et 2 



V. 2 P. V. 2 R 

+ — + Z, = ^ + — ^ + Z, + AH n 

2g Pg 2g Pg 

V x = 0, P = 0, P 2 = 0 c/o/?c : 

+ A// 12 -1 = 0 (1) 



2^ 

O AO 4 

r ' = A = ~^ = n ^ g.-509,3Q 2 (2) 

A, ;rtf ;r-0,05 

AJf 13 = h f ( frottement)+ h s (perte sing.) 



o 

h f {Darcy- Weissbach) = 0,0827 x 0,02 x 3 x = 15878Q 

K 2 , v (509,3 - a) 2 

h =^^=2-0,75 + 0,5)^ ! -^-= 26441Q; 

2# 2-9,81 

A//,, = 15 878 Q; + 26441(? 2 = 42319 Q; 

Selon (1) : 13220,3 Q\ + 42319 Q\ = 1 

Q = Q = 4,2 x 10" 3 Hi' I S 



Utffisaat Q 2 dans (2) : % = 509,3- 4, 2- 1 0~ 3 = 2, 16 ml s 
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Solutions du chapitre 2 



dh 

b) Equation de continuite : A = Q E — Q 2 

dt 

Bernoulli entre A et le point 2 : 



H A = H 2 + pertes 

pertes = h s ( coude) + h f ( frottement) 



V 2 2 1 6 2 

h = K — = 0,75- — = 0,178/77 

2g 2-9,81 

0,25 

L=l + 0,5 + - — = 1,625/77 
2 



(f (4,2- 10" 3 ) 

h, = 0, 0827 fL-^r = 0, 0827 • 0, 2 • 1, 625 • - = 0, 1 5 1 7/77 

(f 0,05 5 



p. v: m v 2 , , 

Z i +^ L + ^- = Z y +^- + ^- + h+ h r 

A rs 2 ~ S / 

pg 2g pg 2g 



oil V A = % = VetP 2 =0 



En prenant le point 2 pour reference de cote '. Z 2 = 0 et Z A = 1, 5 777 



P. V 2 V 2 



1,5 + ^- + — = — +h+h r 
Pg 2g 2g 



Pa =h s + h f -\,5 



P a = pg(h s + h r -1,5) = 1000- 9,81- (0,178 + 0,1517-1, 5) = -11470Pa 



P. = -1 1,48 kPa 
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c) Bernoulli entre points 1 et B : 



P V P V 

pg 2g pg 2g 



Ou V B = Vet^ = 0, yi =y B ,P=P ain = 0 



Done : 



P V 
0 = ^- + — + h+h 



P% 2g 



's ' "r 



(v 2 \ 

p b = -p8 —+4+4 

\ 2 g J 



2 16 2 

4=0,50— = 0,119777 

2-9,81 

(4,2- 10" 3 ) 2 

4 = 0,0827- 0,020- 0,75- * - = 0, 070777 

0,05 5 



P B = -1000- 9,81- 



' 2,16 2 
v 2-9,81 



+ 0,119 + 0,070 



= -4,19 kPa 



J 



P R = -4,\9kPa 



{ H A = H 2 
d) Negligeant les pertes : i 

[ H B = 



P 

Z A + ^ = 0; done P A = -pgZ A =-\000-9,Sh\,5 = -\4,12kPa 
Pg 



[P A =-\A,12kPa 
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Solutions du chapitre 2 



Erreur sur P A : 



-14, 72-(-l 1,48) 
-11,48 



= 0,28-> 28% 



0-4 2 

ErreursurP D : — = - 1 1 00% 



4,2 



Hypothese non raisonnable car les erreurs sont excessives et Pb ne peut pas etre zero. 



Exercice 2.2 



, 0,16 , 
1) g / d = — — = 7, 8-1 0 
205 



10~ 6 < - < 10" 



Calcul du nombre de Reynolds (Re) 



nCr ;r-0,205 2 , 

A = = : = 0,033/77 2 



V= — = 



Q 0,033/7? 3 /5 



A 0,033/7?' 



= 1,0/77/5 



V = 1, 520- 10" 6 /77 2 / s a 5°C (tableau 2.1) 



Selon l'equauon (2.22) : 
Selon (2.23a) : 



VD 1- 0,205 

R= = - = 1,349- 10 5 

v 1,52- 10" 6 

5.10 3 < R < 10* 

e 



f= 0,0055 



1 + 



f = 0,0055 



1 + 



10 6 



205 1,349- 10 5 'J 



= 0,0213 



Solutions du chapitre 2 
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Perte de charge sur 1000 m (Darcy-Weissbach, equation 2.21) 

h, =0,0827- /• L'~r 
d 

f 33- 10 3 ) 2 

h f =0,0827- 0,0213- 1000-^ 4-= 5,30/77 

(0,205) 5 



2) Formule de Hazen- Williams (2.26) 



% =10,6751 



V ^HW J 



D 



4.87 



10,6751- Q 1 ' 852 



h r D 



4,87 



r; - 



10,675- 1000- 0,033 K852 1 



5,30.0,205 4 * 87 'J 



= 129,5 



^hw ~ 129, 5 



Exercice 2.3 



1) Bernoulli entre le plan d'eau (point 1) et (B) : 

P V 2 
H x = Z B +—?- + — + pertes 



Pertes = perte singuliere a Pentree(/7 5 ) + perte de frottement (/?/•) 

v 2 

h s = K — avec K = 0, 50 ( figure 2.9) 
2 g 

Selon Darcy-Weissbach (2.21) : h r = 0,0827- 1-1—- f — 

Lf Dig 

(N.B. : la seconde forme de 2.21 est obtenue en utilisant Q=AV=(1CD 2 / 4) V, avec les valeurs 
numeriques de tt et de g). 

£?= 0, 12/77/77 — = — =2.10" 4 10" 6 < — < 10" 2 

L> 600 D 

Selon le tableau 2.1, v = 1,142 x lO ^mVs. 
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Solutions du chapitre 2 



V 2 L V 2 



K = Z B + - S - + - S -+ K — + 0,0055 

pg 2g 2g Dig 



1 + 



2-10 — + • 



1/3 



D Vd 



J 



-> 20 = 18 + 



V 



2-9,81 



2000 

1 + 0,50 + 0,0055 

0,6 



1 + 



2-10 4 



0,12 10 6 - 1,142- 10" 6 TT\ 



V-0,6 ) jj 



600 



• + • 



->2 = 



V 1 



19,62 



19,83 + 18,33 4 + 



1,90 
V 



Y 3 1 



J 



Par iterations successives, on obtient : V = 0,856m/s 

D 2 0,6 2 3 

Q= V-7T — =0,856-3,14-^— = 0,242/77 3 /5 
4 4 



Q= 0,242777 3 /5 



Exercice 2.4 



1) Puissance de la turbine (equation 2.16) : P— gpQH T 

Avec un rendement de 70% : 

P= 0,7- 1000- 9,81- 1- H T = 6867- H T 



£ 0,1 

D~300 



= 3,3-10" 4 



D'apres le tableau 2.1, v = 10 6 m 2 /s a 20"C. 
D'apres (2.22), le nombre de Reynolds est : 

V_D__J^ = 4-1 
v tt-D-u tt0 5 310- 6 



Selon le diagramme de Moody, f = 0, 0 1 5 

Bernoulli entre le debut de la conduite et la turbine (avec K=0,04 pour prise d'eau 
arrondie) : 

H T = 60- 0, 0827 -^-(1 + 0,04)- 0,0827 f- L~ 



Solutions du chapitre 2 
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0 0827 1 1 04 1 

H T = 60 — - 0, 0827 • 0, 0 1 5 • 50 r = 23, 85/77 

r 0,3 4 0,3 3 

P- 6867- ff T = 6867- 23,85 = 163826 W= 163,8W 
recette annuelle= 4 x 10" 2 x 24 x 365 x 163,8 = 57396$ 



Exercice 2.5 

D'apres Hazen- Williams (2.40) : 
Choisissant (tableau 2.3) : 
D'apres les donnees, h f = 3 777/ 1 000 777 



c ' I n 4 - 87 



C wtv = 100 



D = 



1/4,87 



J 



D AB = 



1000 



r 3 ,59r 2 (40.10- 3 ) 1 ' 852 ! 



_ ioo y 



= 0,273/77 



J 



£^ = 0,273/77 



£ 5 c = 



1000 



p,59| 852 (30-10- 3 )' 



100 



.,852 -| 1/4 ' 87 



= 0,245/7/ 



J 



D BC = 0, 245/77 



1000 



/ -j \1,852 



1/4,87 



^ 100 



= 0,21/77 



D CD = 0,21 777 
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Solutions du chapitre 2 



D DE = 



1000 



f3,59r 2 (10- 10- 3 ) 



1,852 



nl/4,87 



vlOO j 



= 0,161777 



J 



D DE = 0,161777 



Exercice 2.6 

Le long de la conduite : 

V 2 

H [ + H p -h f -h-—=Z 2 

Done en considerant comme une perte singuliere h s ou k = 1 

H=Z-H, + h r + h = 30m- 20m+ h, + h = 1 0m + h, + h 

P 2 1 / 5 f s f s 

La perte par frottement hf est donnee par l'equation 2.26 avec L = 7 (30m) = 210m : 

[0 025 i 852 1 

h f = 10,675- 210777- -^ = 3,027777 

f I 130 J 0,15 4 87 

Les pertes singulieres sont dues aux 6 coudes et a la prise d'eau, selon l'equation 2.31 

„ A 0,025tt7 3 /s , A%An . 
V= Ql A = -^ - = 1,4147/77/5 

V0,15 2 ^ 

4 J 

1 4147 2 

h = (6- 0, 75 + 0,04 + 1)- - = 0,565777 

s v ; 2-9,81 

Done Hp- 10777+3,027777+0,565777= 13.59777 

Selon l'equation 2.26, la puissance est : 



P=pgQH p = 1000- 9,81-0,025- 13,59 = 3332.95 W 



Solutions du chapitre 2 
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Exercice 2.7 



Le debit dans chaque tuyau est Q/2. Utilisant l'equation 2.40 



h, = L 



r , {Q/2r 



eq eq 



3,59 ^1' " 0_ 

_ Cfiw J 



Z7*' 87 



(Q/2) 



1,852 



-.1,852 



,4.87 n 487 

U eq 



Xjff = 2 U852 • d 4 * 7 => n h = [2 U852 • 0,61 4 - 87 ] l/4 ' 87 = 0,794/77 



Z^ = 0,794/77 



Exercice 2.8 



Q=Q + Q + Q = 1507/5 

D'apres Hazen- Williams (2.40) : 



3,59,1 



1.852 



,852 



c 



HW 



d;* 1 



-il,852 

3,59,1 (± 



.1,852 



c 



HW 



J 



A 4,87 



= 4 



-|1,852 

3,59,1 $ 



.852 



gj,852 ^ ^,852 



^.852 



^1,852 



Z3 



,4,87 



a 



,4,87 



,4,87 



^• 852 _(<?-Q-Q) 



1,852 



a 



,4,87 



,4,87 



If, 



,4,87 
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Solutions du chapitre 2 



/ \4,87/l,852 V' 852 

f n \ 



Q-Q- 



3 



Q 



a 



,4,87 



a 



,4,87 



Qt S52 _(0,15-Q -0,592- Q) 



1,852 



0,305 4 ' 87 



0,205 



4,87 



0,305 
0,205 



\4.87 



(0,15-1,592Q) 



1,852 



Q = 2, 84( 0, 1 5 - 1, 592Q ) => Q = 0, 0772/tt 3 / s 



Q = 77,27/ s 



g = 



/ x4,87/l,852 

22 



Q = 



^205 ^ 4 ' 8 ' 



V305 y 



•77,2-10- 3 = 0,0272/77 3 /5 



a =27,27/ s 



Q = Q-Q-Q = 150-77,2-27,2 = 45,6 7/5 



Q=45,6 7/s 



Exercice 2.9 



L'equation de Hazen- Williams est utilisee pour calculer les pertes par frottement. 
On obtient d'abord la conduite equivalente pour les 3 conduites en parallele : 

h f = h f = h f = h ea 

h h h e Q\ 



^,852 ^,852 ^1,852 ^,852 
T^l = T-^ = L — = L — 

^2 ^4,84 *% rf u rf M 1 d 4 S4 



Pour L = 1500/77 



Solutions du chapitre 2 



Q=Q 2 + Qi + Q* 
fn ' 

\Q2 = 



/ \ 4,87/ 1,852 

'A 



<2 4 = 



/ \4,87/l,852 



Q 



I 



1 + 



V^3, 



4,87/1,852 



+ 



a 



4,87/1.852 



^,852 ^,852 n 487 



f ^ = r 

" n 4,87 -fiffl n 4,87 

^3 Mjgj 



q!,852 



D 4.87 
^4,87 _ u t 



8$ qI.852 



1 + 



y*,87/ 1,852 

A 1 



A 



/ n y- 87/1 ' 852 1 



1,852 



+ 



3 y 



A 



J 



,852 



1 + 





4,87/1,852 

+ 




4,87/1,852 











J 



A, =0,205 



1 + 



rcsosf 87 " 852 fo,25or ,U521 

+ ' 



1,852/4.87 



0,205 



0,205 



J 



^=0,462/77 



D pn = 462/77/77 



Pour les trois conduites en serie ainsi obtenues 



h f + k +h f =4„ 



3,59 
r 

V ^/Viv y 



V- 852 ^J.852 



^4.87 T ^ 



3,59 

V y 



\1.852 



M.852 



^4,87+4 



3,59 



852 ^1.852 



v ^//w y 



4.87 



= L 



/ 3,59^ 

V y 



1.852 



.852 



a 



,4.87 
e 9 
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Solutions du chapitre 2 



D e Q = 

eq 



L 















1 



1/4,87 



OU 



L, = L 5 etD [ = D s 



il/4.87 



3500 



- 1000 1500 

2 rs=-f 



= 0,486777 



0,51 487 0,462 



4,87 



D m = 486777777 



Exercice 2.10 

Q, = Q 2 + Q et Q 4 = Q, 

Procedant par tatonnement, supposons que P|*=35 m 

^ = Z, = 60-35 = 25 777 D ] = 90 cm 

h 2 = Z 2 -P* = 40-35 = 5777 A = 60c777 

h, = P*-Z, =35-20 = 15 777 

• = A = _^_ = o,0025 n =90c77? 
Z, 10000 



/ 2 =A=_L_ = 0,0005 
1/2 L, 10000 



Exprimant Q d'apres Hazen-Williams (equation 2.40) 



Solutions du chapitre 2 
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Q = 



1/1,852 



hlf 



.87 



L 



/ xl.852 
V HW J 



J 



[Q=83l7/5 
|q, = 120 7/5 
Q + Q = 9517/5 



L'elargissement de D3 a D4 produit une perte singuliere (equation 2.32) : 



0 2 

4 = 0, 0827 K avec (equation 2.34) : K = 



J 



Les pertes par frottement dans les sections 3 et 4 sont obtenues par l'equation 2.40. 
Puisque L3 = L4, on peut ecrire : 



V HW J 



K852 



,852 



£,4,87 ^,87 



4 = 15/77=0,0827 



1- 



0,9 fif $ 



J J 0,9 4 
15 = 4,55-10- 3 ^ + 28,157^ -8 
=>Q = 7127/5 



+ 5000- 



100 



|_o,9 4 - 87 r 87l j 



Comme Q < ( Q + C?2 ) > supposons une nouvelle valeur Pj = 33 772 et recalculons 

Tt, =60-33 = 27/7/ -4 7; =^-=27/10000 = 0,0027 

4 

4 = 40-33 = 7/77-> 72= — = 7/10000 = 0,0007 

To 

4=33-20 = 13/7/ 



Hazen- Williams 



[Q =875 7/5 
{(^ = 145 7/5 
Q + C? 2 = 10207/ s 



4 = 4, 55. 1 0" 3 Qr + 28, 1 57 <# 852 = 1 3/7/ 
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Solutions du chapitre 2 



= 659 7/5 

a < q+Qi 

On doit augmenter la valeur de P l 
Recalculons en supposant que P. = 37/72 

% = 60-37 = 23/77 = 792 7/5 

4 = 3/Z?-> Q, = 100 7/5 

/?3 = 17/77^Q = 76l7/5 
Q + Q 2 = 8927/5 

q < a+a 

Essayons if = 45 777 

Tz =60-45 = 15/77-> /. = -^--»Q =6507/5 
1 1/1 1000 1 

4 = 45-40 = 5777^ = -^-> Q = 122 7/5 

1000 

7^ = 45 - 20 = 25777 -> Q = 937,8 7/ 5 
Q, + Q =10607/5 

<3 < Q» + Q 

Avec Pj =42 171 

7} = 60 - 42 = 1 8/77 -> Q = 700 7/ 5 1 
4 = 42-40 = 2/77^- Q 2 = 70 7/5 '} Q < + Q 
= 42 - 20 = 22/77 -> Q = 875 7/ Jj 

Avec Pj =40,5 /77 

7a, = 19,5/77 -> Q =750 7/5] 

h 2 = Q,5m->Q 2 = 35l/s }> Q < Qj + Q 

723 = 20,5/77-^Q = 842 7/Jj 



Solutions du chapitre 2 
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Q = 


--15011s 


Le calcul converge et on obtient finalement : 


Qi- 


= 35 7/5 




Q = 


= 715 7/s 



Exercice 2.11 



Conduite 4-3 



Perte de charge par frottement (2.26) : 

( 15 f m 
= 10,675- 50077?- 

Uoo J 



2,44 



4.87 



= 2,065/77 



Niveau au point 3 : H 3 = 27,0m + 2,065m = 29,065m 

La conduite 4-3 est done sous charge et une legere inondation se produit au point 3. 



Conduite 3-1 : 

h m =10,675-100/7?. 



' 6 



N 1 



852 



100 



1,37 



4,87 



= 1,258/77 



Niveau au point 1 : Hi = H 3 + 1,258m = 30,32m 

II y a done mise en charge au point 1, mais pas d'inondation. 



Conduite 3-2 : 



h m = 10,675.100/77- 



\1.852 



100 J 



1 



0,915 



4,87 



= 4,239/77 



Niveau au point 2 : H 2 = H 3 + 4,239m = 33,30m 
II y a mise en charge et inondation au point 2. 
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Solutions dii chapitre 2 



34 

33 

32 

« 31 
E 

6 30 



Echcllc horizontalc = 100 fois echcllc vcrticalc 
4) © ® 















Ligne 










piczomctnque 








Cours d'eau 











Exercice 2.12 



1) Equation de continuite 



dS ttD 1 dh 



dt 4 dt 

2) L 'equation de Bernoulli enrre les points 1 et 2 : 



Solutions du chapitre 2 
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PI/ 2 P V 2 L V 



Pg 2g 



Pg 2g d 2g 



V 



h+H=^\ 1+ 



1 



d , 

1/2 



et 



V = 



2g 



(h + H r ) 



1+ / 



d J 



3) La section de la conduite en 2 est j4 s = . Par ailleurs Q s = VsA s . Done): 



Q S = AV S = 



2g{h+H r ) 



1/2 



d 



J 



4 ) -T = 



;r</ 2 



4 [1+ /(V^IJ 



En posant , on obtient 



v 



2 g (A+// f ) T /: 

dJ |_ 1+/ (V<0j 

5) On pose H = h + H r , . Avec dH = dh : 

l\ + f(L t /d)) 



dH 


=-f-l 


2 


dt 







6) 



// 1/2 



2^ 



.1 



1/2 



1/2 



f-1 


2 







L 1+/ (v<0j 

2g 



dt 

1/2 



_i+/(VOj 



vidange 
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Solutions du chapitre 2 





2 


r 2 g i 









il/2 



vidange 



Done : 

^vidange 



f-1 


2 




UJ 




L * j 



1/2 



(1) 



^vidange ' 



f 100 v 



v 1 y 



ll/2 



7) Avec les donnees numeriques : 

1+0,02(500/1)1' . ( ^_^ 

9,81 ] 1 > 



We = 149755 oh 4,16/7 

8) Si hi = 0, 



^vidange ' 



/ \2 r nl/2 
/ inn V 



100 
1 



i T 



_9,81'J 



(V7 + 9-V9) = 4515s 1,25/? 



9) Si Q t . et Q s sont constants : 



En integrant : 



K=y^(<? f -<? s ){'. - ^=-^{Q-Q s )T r 



D'ou: 



r = 



Ah-Tr-D 2 



' HQe-Qs) 



10) Avec les donnees numeriques 

7-ttIOO 2 



Tr= 4.(5-1) 



= 13744s ou 3,82/? 



Solutions du chapitre 3 
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EXERCICES DU CHAPITRE 3 



Exercice 3.1 

D'apres (3.6) n s =2500- 0,050 0 - 5 / 25°> 75 = 50 

D'apres la figure 3.9, il faut une pompe a aspiration double 

D'apres la figure 3.10, le rendement est de 78% 



Exercice 3.2 

D'apres (3.6) m = 1500 • 0,60°> 5 / 8,0 0 - 75 = 244 
D'apres la figure 3.9, il faut une pompe axiale 
D'apres la figure 3.10, le rendement est de 79% 



Exercice 3.3 

D'apres (3.6) n s = 1500 • 0,20 0 - 5 / 50,0° > 75 = 36 
D'apres la figure 3.9, il faut une pompe radiale 
D'apres la figure 3.10, le rendement est de 87% 



Exercice 3.4 



Pertes : hf (frottement, equation 2.40) 
3,59,1 & 



h f = L 



,852 



c 



Hw 



J 



D 



4,87 



(1) * Avant rehabilitation : C Hw = 70,1= 6000/73 J D= 0,315/77 

h. = 6000- P^- ~ C' 852 = 6797- $* 52 

f I 70 J 0,3 15 487 



H t = 14,0/77+6796- Q v 
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Solutions dii tbapitn 3 



Q 


0.01 


0,02 


0,03 


0,04 


0,05 


hf 


1,34 


4,85 


10,28 


17,51 


26,47 


H, 


15,34 


18,85 


24,28 


31,51 


40,47 



En superposant la charge H, a la courhe caracteristicjue dc la pompe H,, : 




Le point de fonctionnemcnt est : Q = 0,022mVs (22 litres /seconde), avec h = 20,0m 
(2) *Apres rehabilitation : C m = 150;! = 6000/7?; D=0, 295/7] 

h f = 2282- H t = 14,0/77+ h f 



Q 


0,01 


0,02 


0,03 


0,04 


0,05 


hf 


0,45 


1,63 


3,45 


5,88 


8,89 


h 


14,45 


15,63 


17,45 


19,88 


22,89 




Point de fonctionnemem : Q = 0,034m 3 / 8 (34 lirrcs/sccondc), H = 18m 



Solutions du chapitre 3 
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Exercice 3,5 

5 pompes en parallele : meme perte de charge 



= 20-0, 09- 



I 5 J 



//^ = 20-0.0036 Q- 



5 pompes en serie : meme debit et 



4 9 = 5-(20-0,09(? 2 ) 



h, q = 100-0,45 Q 2 



Exercice 3.6 

1) 



Q ] 



,1,852 



Selon l'equation 2.40 

f ~ C 'l D 4 * 1 
1 = 6000/77; C HW = \50; D= 0,510/77 

^.,852 



h f = 6000- 



150 



0,510 



4,87 



= 158,56- Q x 



,852 



//, = 14,0/77+158,56(?' 852 

Courbe caracteristique de la conduite (CCC) 



Q 


0,01 


0,02 


0,03 


0,04 


0,05 


0,06 


0,07 


0,08 


0,09 


H t 


14,03 


14,11 


14,24 


14,41 


14,63 


14,88 


15,17 


15,50 


15,86 



Courbe caracteristique de la pompe equivalente pour 2 pompes en parallele : (CCPE) 



Q(l/s) 


20 


40 


60 


80 


100 


120 


140 


160 


Hp(m) 


21,75 


20 


19 


17,5 


16 


14 


11 


8 



Done, le point de fonctionnement pour deux pompes en parallele est : 
Q = 99,5 litres/seconde et H p = 16,2m. 
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Solutions du chapitre 3 



Pour chaque pompe : Q = 49,8 l/s et H p = 16,2m. 




2) Par l'equation 3.5 : 

p= 9 2 SLQ 1 H 

La courbe de rendement de la pompe nous indique que pour Q = 50 l/s 

/7 = 0,82 = 82% 

9,81- 0,0498- 16, 2 n 

p ab sorbee = j^jg =9,65 kW par chacune des pompes 



Exercice 3.7 

Negligeant les pertes singulieres 



3,59 T 2 Q Ki52 



4.87 



Selon(2.40) : h, = 6000- 

V 150 7 0,51 

Pompes en serie : Qi = Q2 = Q, H„„ = Hi + Hi 

Courbe caracteristique de la conduite (CCC) : 



= 158,57- Q ] 



1.852 



QOA) 


0 


10 


20 


30 


40 


50 


60 


70 


80 


90 


100 


H(m) 


28 


28,03 


28,11 


28,24 


28,41 


28,62 


28,87 


29,15 


29,47 


29,83 


30,23 



Solutions du chapitre 3 
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Courbe caracteristique de la pompe equivalente (CCPE) 



Q(l/s) 


0 


10 


20 


30 


40 


50 


60 


70 


80 


H(m) 


46 


43,5 


40 


38 


35 


32 


28 


22 


16 



Point de fonctionnement des 2 pompes : Q = 58 1/s, H = 28,5m. 

Pour chaque pompe : Q — 58 1/s, H = 14,25m. 

Avec un rendement de 80%, (voir courbe de rendement) 

P=pgQH p /rj = 1000- 9, 81- 0,058- 14,25/0,8 = 10135 soit 10,14W 




Exercice 3,8 



1) Pompe non operante : 

H = h n + h f2 = L i 



-il,852 . B „ 

3,59,1 Q ]SS2 



3,591" 



yt.87 



10/77 = 



30 



3,59l'- 852 I_ 

_ 1 40 U 0,305 



+ 350- 



1.852 



3,59 1 
_ 130 U 0,255 



d m =358,66- $ 



.852 



Q= 



( 10 ^ ,%m 
358,66 



= 0,145/77 3 /s 
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2) Pompe en fonctionnement, ecoulemenr dc A vers B 



H p = -H+ h n + h f2 



H p = -\0 + L 1 



H p = -\0 + 



350 



3,59T' 852 1 



// p = -10 + 358,66 Q ] 



.852 



87 



-3,59T 852 



_ 130 "J 0,255 



4.87 



+ 30 



_ 140 'J 0,305 



4.87 



.852 



Q= 



//p + 10l 



1,1.852 



358,66 'J 




3) 



pour// = 19 m Q=0,26nf/s 



Pompe en fonctionnemenr, ecoulement de B vers A 



H p = H+ h n + h f2 

'3,59T 852 Q^ 2 



H p = \0+L, 



a 



H = \0 + 



30 



_ J 
3,591"" 



4.87 



44 



-i 1.852 

3,59,1 (j 



1,852 



,4,87 



L c h» J A 

3,59T 852 



140 'J 0,305 



4.87 



+ 350 



_ 140 'J 0,255 



4.87 



,852 
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H P = 10 + 358,66 Q ] 



1.852 



h-io T 

_ 358,66 [j 



.852 




Pour H = 26/77 => Q = 0, 19 777 V 5 
Exercice 3.9 



1) 



J=L 



3,59T 852 (? 1852 



,4.87 



= 30.10 3 



'3,591 



1.852 



.140 'J 0,9 



4.87 



■0 



852 



7 = 56,5 O 1852 ; Hg= 138-107 = 31777 



Q(l/s) 


25 


50 


75 


125 


225 


300 


J(m) 


0,06 


0,22 


0,47 


1,2 


3,6 


6,01 



1 pompe : 3 cellules en setie => meme debit et Jl^ = ^ h ( — J!L 

I pompes //=> h eq = h, et = 3Q i 



ymkm = 825//s 



V fonctionnement 

Pour une pompe : Q = (825 1/s )/3 = 2751/s 
2) NPSH disp=\0-(h a + J,) = 10 + 4 = 10 + 2 = 12/77 < NPH requis = \2,5m 

11 y a risque tie cavitation. 
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EXERCICES DU CHAPITRE 5 



Exercice 5.1 



77 = 0,013; 75 = 5777; h=\m 5=5.10" 



1 ) Selon l'equation (5 . 1 3) 

Q=-R H 2n S V2 
n 

D'apres le tableau 5.1, le rayon hydraulique est 
75-77,, 5-1 5 



B+2h 5 + 2-1 7 



Q = 



5-1 (5} 



2/3 



0,0131,7 ) 



.(5-10' 4 )' /2 = l6,87777 3 /5 



2) 



Q - 13,74 = 



_ B- y n 



77 



13,74 = 



5j n 5/„ 



0,013 



tin 

V B+ 2 Yn J 

\2/3 



\2/3 



-.1/2 



5 + 2 7n 



0,0005 



1/2 



-7,99 = 0 



On trouve par iterations successives : = 1, 62772 



Exercice 5.2 

1) D'apres l'equation (5.13) : 

Q=-^S V2 

77 

D'apres le tableau (5.1) 



A = (b+y n )y„ et R H J b+y "). yn 

V JnlJn U b+2y fiy n 
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10 = 



(6 + ( (6+/ fl >/ fl 



x2/3 



0,022 
6,9570 = (6 + /„)•/„ 

Par essais successifs : 



6 + 2.8284/,, 



(6 + / n )/ n 
6 + 2,8284/, 



•0,001 

,2/3 



12 



y„ = 1092m 



2) En utilisant de nouveau Tequation (5.13) avec y = 2,184m 

A = (6 + 2, 1 84) • 2, 1 84 = 1 7, 8739/7? 
(6 + 2,184)- 2,184 



6 + 2,8284-2,184 



= 1,4678/7? 



= ^4^- ( 1 4678) 2/3 • 0, 00 i in = 133,2m 3 / 5 



0,022 



Exercice 5.3 

D'apres le tableau 5.1 : 

,4= (6 + 2/)/ et /?„ = 



(6 + 2/)/ 
6 + 2/V5 



Selon l'equation (5.12) : 

V = -R H 213 S ]/2 etQ = AV 

77 



On peut done calculer V et Q pour differentes valeurs de y 



y(m) 


A(m 2 ) 


V(m/s) 


Q(m 3 /s) 


0,3 


1,98 


0,467 


0,924 


0,9 


7,02 


0,882 


6,189 


1,5 


13,5 


1,164 


15,71 


2,1 


21,42 


1,394 


29,85 


3 


36 


1,687 


60,74 


4 


56 


1,973 


110,486 
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Exercice 5.4 



. Q 10/7/Vs 1A , 
A= — = =10/7?' 

V 1/77/5 

/ 10- 1 2 . 

Pour y„ = 1,0m O = ■ = 1 



6 = 9/77 



Exercice 5.5 



Le els de la conduite pleinc permcr dc calculer S par 1 'equation (5.13) 



Q P = -AR H 2 ' 5 1 2 avec A-- 

77 



7T D~ A_D 
4 H P 4 



5 = 



n-Q- 



irQ 1 

a~r* ' " jT-r? (dT 



16 



5=0,0114 



0,014 2 (0,100) 2 



3,14 2 - 0,305 4 ( 0,305 
16 \ T~ 



,77 = 0,0114 



Conduite 75 % pleine : 

/ n = 0,75- D= 229 mm 
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0,100 



A 0,305^ 

;r 



■ = l,3687/n/s 



Selon le tableau 5.3, = 1,135 

Done K = 1,1325 -1,3687/77/ 5 = 1,55/77/ 5 



V= 1,55 /77/5 



* Conduite 30 % pleine 



/„ = 0,3.D = 9 1,5/77/t? 



— = 0,776- V = 0,776- 1,3687/7?/ 5 = 1, 0621/7?/ 5 
Vp 



V= 1,06/77/5 



Exercice 5.6 



A=0,75 £>=> Tableau 5.3^ — = 0,91 



0 14 

O =-^ = 0,154/7? 3 /5 
p 0,91 



O lin = 0,03/77 3 /5: 



Sis. = 0,195 => tableau 5.3 => = 0, 776 



ou 1/ . = 0, 6/77/ S => V = 0, 77/77/ 5 



V B 0,77 



1/ 



D = 0,5/7? 



Calcul de S en utilisant l'equarion (5.12) 



5 = 



( n-Vp) 



0,015- 0,77 



0,5 



x2/3 



= 2,1-10 



-3 



406 



Solutions du chapitre 5 



5=2,1.10" 



Selon le tableau 5.3, le debit maximum a surface libre est 



-^=1,0745 done |(? max = 0,166/tt 3 Is 



Exercice 5.7 



Indices utilises : c pour conduite a section circulaire et r pour conduite a section rectangulaire. 
Qr = 2- Q c 

utilisant (5.13), simplifiant par S f : 
n c n r 

A c = ^L = ^il = 1 8627 et R R = 
4 4 Hc 4 



A r = b-y r = \M-y r 



_ b-y r 1,54- y 

Selon le tableau 5.1 : K Ur = = 

6+2/, 1,54 + 2/ 



0,025 



0,012 



U,54 + 2 7r 



\2/3 



Soit : 



1, 54 - 0, 9634/ r - 0, 74 1 8 = 0 
y r = 1, 074/7? 



Exercice 5.8 



Q=5rtf/s , /?=0,013 

75=4/77 
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Q Sir? Is , ^ c , . 

a) Le debit unitaire est O = — = = 1, ZD 171 I S 

H b 4m 



Selon 1'equation (5.25) : y c = 



/ f = 0,54/77 



9,81 



= 0,5421/7? 



D'apres (5.28) V c = yjg- f c = 2, 3 777/5 



K =2,3/77/5 



c) D'apres (5.31) S c = 



5 =0,0028 



t 

nQ 



A K\ t 



= 0,0028 



Exercice 5.9 

1) En (3): Q- V-^ = 5-10-l = 50/77 3 /5 

La charge totale en 3 : 

V 2 

-^-=1+ 

2g 2.9,81 



V 2 5 2 
E 3 = / 3 + -?- = ! + = 2,27/7? 



Par la conservation d'energie entre 2 et 3 

K 2 I/ 2 
/2 +- 2 - + AZ= /3 + - : 



2^ 2^ 

. dK A 

L'ecoulement est critique en 2 si — = (J 

E 2 = y^^r & — 2 - = — ^- = 0 



= If— |^ = 1,366/7? 

A B 2 -g \10 2 -9,81 
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y c = 1,366/77 



#3 = £> + Az= 2,27 = 1,366 + 



50 2 



10 2 l,366 2 -2-9,81 



+ AZ 



AZ= 2,27/77-2,049/77=0, 22 1/77 Az= 0,221/77 



2) Selon (5.22), le nombre de Froude en 1 est 



(?B (f-B 



gA 3 g&'-y; g-B 2 ^ 



Selon la conservation d'energie entre 1 et 2 : E x = E 2 = ii 3 = 2, 27/77 
D= !/• ^= 5,0/77/5- 1,0/77- 10,0/77= 50/77 3 / 5 



e 2 



50 2 



B 2 -2-g-y[ 7l + 10 2 - 2-9,81- jf 



7,+^-^ = 2,27 



50 2 



9,8M0 2 -1,0 3 



= 2,55 



F =1,60 > 1 



Regime torrentiel dans la section 1 



Exercice 5.10 



l) Ea(t) : A - % et du tableau 5.1: R m - 



D'apres (5.22) ; FT = 



Selon (5.13) Q=- AR H 2 ' 3 S l Q ,2 =-B r % 
77 2 



f 



2/3 



All 



B l + 2- yi 



i y 
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10 = 



0,02 



10-/ 



/ \2/3 

r 107, 

10 + 2/, 



• ^4 - 10' 



1 J 



1 = 7, 



f 10/, ) 
{\0 + 2yJ 



soit lOjf -2/, -10 = 0 



y x =1,1777 



Ftt = 



10 2 



9,81- 10 2 - 1,1 3 



= 0,076 et 



F/y = 0,275 < 1 
ecoulement fluvial en 1 



En 2, il faut que l'ecoulement soit critique, done Fr 2 = 1 



Comme en 1 , 



o ' 2 ' j2 



Selon la conservation de l'energie : 



Done 2L = 1, 1/77 + 



10 2 



2-9,8M0M,l 



T = 1,142/77 



3 2-1 142 

Selon (5.27) : E c = — y c done f t = ! = 0, 76/77 

^ 3 



y c = 0,76/77 



O 2 Q 2 /^ 2 , Q 2 
D'apres (5.25) : / c = 3 — = ||— L cfo/?C £ 2 = . 



B 7 = 4,82/77 



2) Pour $= — = 2,41/77 

2 



Selon (5.27) : E x c = ~Ac = \fi ^ m 
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II faut que 



Q 2 



10 2 



2g{B x ) 2 -(ti)- 2 9,81 10 2 (^)- 



1,81/77 



(^) 3 -l,81-(^) 2 +0,051 = 0 



f x =1,79/77 



Exercice 5.11 



5= 15/77 , 5 0 = 1.10" 5 , Q= 50/77 3 /5 
/, = 3/77 , j/ 2 = 3,25/77 



Selon l'equation (5,45) 



Ax= 



1 



0 A\I?" 



Ay 



^ l V— — — = 3, 1 25/77 = valeur moyenne de y 

/ 2 =3,25j 2 



/4= 5./= 15.3,125 = 46,875/77 2 = valeur moyenne de A 



By 



46,875 



5+2/ 15 + 2-3,125 



= 2, 205 772 = valeur moyenne de Rn 



y 2 = y t +Ay 



Ax= 



1- 



50 2 -15 



1 



9,81-46,875 3 



110" 5 - 



0,025 2 -50 2 



46,875 2 -2,205 



4/3 



0,25 = -1012,36/77 



Ax= 1012,36/77 



Pour trouver la forme du profil (tableau 5.26), il faut connaitre y, y n et y c 
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Utdlisant (5.13) 



/ \ 2/3 

B+2-y n 



0,025-50 



VUO-IO 5 ■ 15 y "\}5 + 2-y n 



/ \ 2/3 

15- K 



=10/77 



Pour y c , Fr =1,0 
Selon (5.22) : 

r - 43 



y c = 



/ 7 \ l/3 



Qr-B 



50 2 1 



1/3 



9,8M5 2 



= 1,04/77 / c = 1,04/72 



> y > y c : il s'agit du profil M 2 sur le tableau 5.26 



y 2 est done vers V amont 



Exercice 5,12 

Geometrie du fond du canal : 
Z 2 = 25m 

Zj = Z 2 + S 2 x L 2 = 25 + 0,001 x 1500 = 26,5m 
Zi = Xj + Si %h\ = 26,5 + 0,005 x 300 = 28,0m 

Valeurs connues : 

f% = 30,0m - 28,0m = 2,0m 
y 2 = 27,5m — 25,0m = 2,5m 

L'ecoulement est critique a Tentree du canal : 



7c = 7l =2,0777 
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Scion (5.25) : y c 



I T" 3 

dV,u^(^X)' 2 =(9,81-2 3 ) l/2 



B- g = 9,0 (9,81- 2')' " = 79,73/7/7 5 



273 / < I ? 



La figure 5.14 donne y/b en foncrion de AR~ H I b' 



De (5.13) : A = nQl{ FT H ' 3 S' 2 ) . Done 4/£ ' / /> 8 ' = nQl[ If \S l 2 ) 



Dans la secrion 1 , 



nQ 



0,015- 79,73 

,8/3 i5 =— ^ = 0,048 

-5' 9, 0 8 -0,005'" 



De la figure 5.14, y/b = 0,17. Done /„ = 1, 53/72 
Done, l'ecoulemcnr est torrcntiel dans la secrion 1. 



nQ 0,015-79,73 

Dans la secrion 2, ——, T7T = 7~- 777 = 0, 1 08 

tf '-S^' 9,0 s - 0, 00 1 ' 

De la figure 5.14, y/b = 0,28. Done = 2, 52/77 
Done recoulemenr esr fluvial dans la secrion 2. 



L'allure de la surface libre esr monrrce schemariquemenr sur la figure ci-joinre. 
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Exercice 5.13 



La profondeur normale peut etre calculee a partir de l'equation (5.13) en substituant 

B-y n 



A=B-y n et R H - 



B + 2-y n 



(a) 



Ainsi: Q=^-^- 

n 



f 



x2/3 



VB+2-yJ 



S, 



1/2 



Supposant Sf = So = 0,009 et groupant les termes connus a gauche, (a) donne 

15-0,025 



10-^0,009 
= 0,39528 



= y n - 



/ \ 2/3 

10% 



110+2- /J 



(b) On resout (b) par essais successifs et on obtient y n = 0,60/77 
Selon l'equation (5.25), la profondeur critique est: 



y c = 



(£_) 


1/3 


"(15/10) 2 N 


U J 




{ 9,81 J 



= 0,612/7? 



Selon les donnees, y r cf — yo — y n + 4,0m = 4,60m (voir paragraphe 5.7.3.3). 
Done y„ = Vc : pente critique; 

y«.f > y c : courbe de remous de type CI (figure 5.27) 

Suivant la procedure pour y tc ( connu a Paval (au contact avec le lac), avec Ay= 0, 50/77 

1- J\ — Vrtt = 4,60m, pour x = 0 

2- y2 = y, _ 0,50m = 4,10m 

3- y m = (yi + ys)/2 = 4,35m 

4- A m = By m = 10m- 4,35m = 43,50m 2 

5- Ri in, = A m /B+2y m = 2,326m 

6- On calcule Ax par (5.45) : 



Ax =0,5- 



l- 



15 2 • 10 
9,81- 43, 5 3 



1 



0,009- 



0,025 2 -15 2 



43,5 2 -2,326 4/3 J 



= 55,401/77 



7- 
8- 
9- 



? = % + Ax = 0 + 55,401m = 55,401m 
>'2 = yi = 4,10m 

on recommence a l'etape 2 jusqu'a de qu'on atteigne y = y„ 
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Le tableau suivant montre les etapes de calcul : 



yi 


yi 


y m 


A m 


RH m 


A x 


X 


4,6 


4,1 


4,35 


43,5 


18,7 


55,401 


55,401 


4,1 


3,6 


3,85 


38,5 


17,7 


55,332 


110,733 


3,6 


3,1 


3,35 


33,5 


16,7 


55,217 


165,950 


3,1 


2,6 


2,85 


28,5 


15,7 


55,005 


220,955 


2,6 


2,1 


2,35 


23,5 


14,7 


54,574 


275,529 


2,1 


1,6 


1,85 


18,5 


13,7 


53,543 


329,072 


1,6 


1,1 


1,35 


13,5 


12,7 


50,377 


379,449 


1,1 


0,6 


0,85 


8,5 


11,7 


34,808 


414,258 



La figure suivante montre la courbe de remous (Note : les valeurs des x ont ete ajustees 
de maniere a representer le lac a droite) 



Courbe de remous 

6 
5 
4 

1 3 
> 

2 
1 

0 

-200 0 200 400 600 

X(m) 
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Exercice 5.14 

Conduite 4-3 

Debit pour conduite pleine, selon l'equation (5.17) : 

= mm 2 44 8/ 3 . 0 0025 ./ 2 = {2 94n f f s 

p 0,013 



Q 15 >° , 

■ = 1, 1 0 , done il y a mise en charge 



Q p 12,94 

Selon l'equation (5.15b) : 

f n-Q f f 0,013-15 f 



5,= 



0,31 17- If n 



0,3116-2,44 



8/3 



= 0,003361 



AH=L- S f = 500,0/77- 0,003361 = 1,68/77 

Niveau d'eau en 3 : 27,0m + 1,68m = 28,68m (pas d'inondation en 3). 



Conduite 3-1 



= MHZ. i,37*/3 . o,0015 ,/2 = 2,15/tt 3 /s 
p 0,013 



Q 6,0 



a 2,15 



= 2,8, done il y a mise en charge 



s f = 



f 0,013-6,0 
v 0,3117-l,37 8/3 J 



= 0,0168 



AH = 1 00, 0/77- 0, 0 1 68 = 1, 68/77 



Niveau de l'eau en 1 : 18,68m + 1,68m = 30,36m (pas d'inondation en 1) 
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Conduite 3-2 



= <pU7 Q 8/3 Q 1/2 = mn f ls 
p 0,013 



Q P 1.197 



= 3, 35 , done il y a mise en charge 



0,013-4,0 
0,3117-0,915 8/3 j 



= 0,0447 



A// = 1 00, 0i?7- 0, 0447 = 4, 47/77 

Niveau de l'eau en 2 : 26,68m + 4,47m = 31,15m 

Le niveau du sol en 2 etant 30,5m, il y a une inondation de 0,65m. 

Les profils piezometriques sont montres sur la figure ci-jointe : 
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Choix des diametres pour eliminer les mises en charge et l'inondarion. On suppose Sf = So. 



Conduite 4-3 



Pour une conduite pleine, on a de l'equation (5.17) : 
f „ \ 3/8 



n-Q D 



0,3117- S f 



1/2 



J 



15,0- 0,013 
0,3117-0,0025 ,/2 



\3/8 



= 2,58777 



Le diametre disponible est D = 2,745m pour lequel Q,, est 

0,31 17 



(c) 



Qp 0,013 
Q 15,0 



• 2, 745 8/3 - 0,0025"' =\l,l\rrf Is 



Ml 



= 0,85 



Q P 17J1 

A l'aide du tableau 5.3, on obtient y/D = 0,707 et done y = 0,707- 2,745 = 1,94m 
La profondeur de Teau au point 3 dans la nouvelle conduite de diametre 2,745m est 
done de 1,94m. L'ecoulement est done a surface libre au point 3 et il n'y a plus de mise 
en charge. La conduite sera pleine a partir d'un point entre 3 et 4. 



Conduite 3-1 



Procedant comme precedemment, D p = 2,013m. 
Diametre disponible = 2,135m. 

Pour ce diametre Q p = 7,018m 3 /s ; Q/Q P = 0,855; y/D = 0,71 
Profondeur de l'eau en 1 : y = 1,52m. 

L'ecoulement est a surface libre et il n'y a plus de mise en charge. 



Conduite 3-2 



Comme plus haut, D p = 1,439m 
Diametre disponible = 1 ,525m. 

Pour ce diametre Q p = 4,672m 3 /s ; Q/Q P = 0,86; y/D = 0,72 
Profondeur de l'eau en 1 : y = 1,1m. 

L'ecoulement est a surface libre et il n'y a plus de mise en charge. 
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Exercice 5.15 



L'equation de Bernoulli s'ecrit entre les points 0 et 1, en negligeant les pertes de charge : 



tto+T^=/,+T^ = 4 + 0 = 4; done % = jlg(A- 7l ) (1) 
2# 2g 



Q=V l J\ = V l By i 

10= K/.xio 
l 



K = 



V 2 /°v 



H o =4,0m 




(0) 

En substituant (2) dans (1) on obtient 
2^^-8^ + 1 = 0 

19.62^ -78.48jf + 1 = 0 
Dont la solution est y t = 0,1 1 5m 
On trouve y2 en utilisant (5.51) : 



V.V2V 



(1) 



0,115/ 2 



0,115 + /, 



9,81 



= 0,10194 



soit: y\ +0,1 15/ 2 -1,773 = 0 



La racine positive de cette equation donne ya = 1,275m 
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EXERCICES DU CHAPITRE 6 



Exercice 6.1 



Selon la formule de Francis (6.16) 

(2=0,415- V^-fl-y^ 



£)=0,415- V2-9,81- 5 



0,30 



H V1 
) 



0,30 3/2 = l,492/7? j /5 



Selon la formule de Hegley 

On calcule u par (6.17) : 



M = 



0,0027 5-3~| 
0,405 + - 0,03. 



0,30 

Selon l'equation (6.15) : 



5 y 



1+0,55- 



5- 0,30 



3-(0,30 + l,0) 



q= 0,448- 5,0- ^2-9,81- 0,30 3/2 = 1,630^/5 



J 



= 0,448 



Exercice 6.2 

Selon la formule de Thomson (6.24) : 

Q=\,42H 5/2 
0,060^1 



done : H — 



1,42 



2/5 



H = 



1,42 



= 0,282/7? 



Exercice 6.3 



Formule de Francis : (2=0.4151 yjlg H^ 2 

Quand Q = 0,15m 3 /s H= 0,3 m 

A<2 3 A . ttf T r— AH 
Comme = — X 0.415 LJ2g 

Q 2 H 



Solutions du chapitre 6 
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Done &q = _ x 0.4 \5Ly[2g 



^ AH ^ 



kQ 



J 



= -x 0.415 x 0.5 xV2x 9.81 x — x 0.15 
2 0.30 

A(?= 0.0068 



Soit ^ = 4.54% 



Exercice 6.4 

On calcule C M selon (6.29) : 

9 . H , 1,0 °' 4JJ 
1 + — 1 + ^— 

Az 2,0 

Le debit est obtenu de (6.28) : 



Q= 1,7- C 9 - L- H ilz = 1,7- 0,433- 5,0- V IZ = 2,\lnfls 
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Solutions du chapitre 7 



EXERCICES DU CHAPITRE 7 



Exercice 7.1 

Methode de Thiessen, formule (7.4) 

A 

A = 2 • 2 = 4 



„ 50772/77- 3/ 2 + 10772777- 3/ 2 + 20777/77-1 

P= = 27,5/77/77 



Methode arithmetique, formule (7.2) : 

P= - XP = -(50 + 20 + 10) = 26,7/77/77 

77 3 



Exercice 7.2 



ap. 

Selon(7.3): P = 1 ' 



A 



Intervalle (mm) Moyenne (mm) Superficie (km 2 ) 
40 a 60 50 600 
20 a 40 30 300 
0a20 10 200 



„ 50-600 + 30- 300 + 10- 200 

P= = 37,3/77/77 

1100 



Solutions du chapitre 7 
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Exercice 7.3 



Infiltration selon Horton (7.7) : 

P= 40/77777X2 = 80/77/77 

F(t)= 4r + li_A)(i-e-^) 

(40-25), 

F(^)=2-25+^ — - — ^(l-e~ 32 )= 54,8/77/7/; 50/Y 55 mm 

Precipitations nettes = P— F= 80- 55 = 25/77/77 



Exercice 7.4 

Utilisant (7.5) et supposant que (J) < 20 mm/h 

[(20-^) + (25-^) + 2-(50-^) + (75-^)]-y=30m/?7 

Done <|) = 32mm/h , en contradiction avec l'hypothese § < 20 mm/h 
Supposant 20 < (j) < 25 

(25 + 2 (50-^) + (75-^) 



= 30 



Done (|) = 35mm/h 
Ce resultat est en contradiction avec l'hypothese de depart 
Supposant 25 < <(> < 50 

2(50-^) + (75-(*>) 



2 

Done (() = 38,33 mm/h 



= 30 



Ce resultat est en accord avec l'hypothese de depart 
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Solutions du chapitre 7 



Exercice 7.5 



Pressions de vapeur (tableau 7.2) : 

6*i (t = 20° c) = 2,339 kPa (a la surface de l'eau) 
e W 2 (t = 30° c) = 4,244 kPa (a la saturation dans l'air) 



Humidite relative =0.3 
Donce a = 1,2732 kPa 



4.244 



Evaporation journaliere : 

Aveceffetdu vent (7.14) E = 3,66 (2,339 - 1,2732) -(1 + 0,062 x 30) 
= 11,15mm 



Solutions du chapitre 8 
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EXERCICES DU CHAPITRE 8 



Exercice 8.1 



Les donnees sont presentees graphiquement sur la figure suivante 



300 
250 



1£ 200 
E 

n 150 



I 100 



50 
0 



Hydrogramme, exercice 8.1 

(ref. Fig.8.3) 





!p 




















— o — hy 


drogramme 
JC 












PC 

AE 

B 






















j 




























D 


















> 0 < 
















D 



6 8 10 

temps (jours) 



12 



14 16 



Les deux methodes utilisees font reference a la figure 8.3. 

La « methode AB » considere comme ruissellement la partie de rhydrogramme au- 
dessus de rhori2ontale passant par le second point B, a partir de ce point. 

Selon la « methode ACD», le ruissellement est la partie de rhydrogramme au-dessus de 
la ligne ACD. 

Le point C est defini par Intersection de la verticale PC passant par le debit de pointe, 
avec le prolongement de AB. 

Le point D est indique par une soudaine variation dans la representation logarithmique 
des debits dans la partie descendante de rhydrogramme (voir tableau 2) : il s'agit des 
valeurs du jour 9. 

En calculant les pentes des lignes AC et CD, on peut obtenir les limites inferieures de la 
portion de ruissellement pour la methode ACD. 
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Solutions du chapitre 8 



Pente de AC = (31,4 — 35)/ 1 = -3,6 (pente descendante) 
Equation de la ligne AC : Q = 35 - 3,6 • J 
Point C : temps = jour 3 , Q = 35 - 3,6 • 3 = 24,2 
Pente de CD = (36,9 - 24,2)/(9 - 3) = 2,1 167 
Equation de la ligne CD : Q = 24,2 + 2,1167 • Q - 3) 



lour 

I 


Q(mVs 


methode 
AB 


Ruissellement (m 3 / s) 
methode AB 


methode 
ACD 


Ruissellement (m J / s) 
methode ACD 


0 


35 


35 


0 


35 


0 


1 


31,4 


31,4 


0 


31,4 


0 


2 


34,3 


31,4 


2,9 


27,8 


6,5 


3 


250 


31,4 


218,6 


24,2 


225,8 


4 


140 


31,4 


108,6 


26,32 


113,68 


5 


89,6 


31,4 


58,2 


28,43 


61,17 


6 


57,4 


31,4 


26 


30,55 


26,85 


7 


43 


31,4 


11,6 


32,67 


10,33 


8 


37,3 


31,4 


5,9 


34,78 


2,52 


9 


36,9 


31,4 


5,5 


36,9 


0 


10 


35,7 


31,4 


4,3 


35,7 


0 


11 


35,1 


31,4 


3,7 


35,1 


0 


12 


34,9 


31,4 


3,5 


34,9 


0 


13 


34,8 


31,4 


3,4 


34,8 


0 


14 


34,7 


31,4 


3,3 


34,7 


0 


15 


34,6 


31,4 


3,2 


34,6 


0 



Tableau 1 



Jour 


Debit (mVs) 


Logarithme 


Taux de variation 


3 


250 


5,52 




4 


140 


4,94 


0,58 


5 


89,6 


4,49 


0,45 


6 


57,4 


4,05 


0,44 


7 


43 


3,76 


0,29 


8 


37,3 


3,61 


0,15 


9 


36,9 


3,608 


0,002 


10 


35,7 


3,575 


0,033 


11 


35,1 


3,558 


0,017 


12 


34,9 


3,552 


0,006 


13 


34,8 


3,549 


0,002 


14 


34,7 


3,546 


0,002 



Tableau 2 



Solutions du chapitre 8 
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Exercice 8.2 

Selon la methode rationnelle (8.5), Q- K- C- h A 

Scenario 1 : T r = 15 min 

Q p = 60 • (15/20)- K- C- A = 45- K- O A 

V = (45- K- C- A) • 20 = 900 KCA 

Scenario 2 : T r = t c — 20min 
Q p = 50 KCA 

V = 50 KCA • 20 = 1000 KCA 

Scenario 3 : T r = 25 min > t c 
Q p = 40 KCA 

V = 40 KCA- (20 + 5) = 1000 KCA 

1° Scenario 2 a le debit de pointe le plus eleve. 

2° Scenario 2 et 3 ont le volume de ruissellement le plus eleve. 

Exercice 8.3 



Hydrogramme de crue 

900 

800 

700 

_ 600 

□ 500 
5 

& 400 
° 300 

200 

100 
0 

5 10 15 20 

temps (heures) 



L'ecoulement de base est Qb = lOOpi 3 / s 

a) Ruissellement de surface debute entre 9 h et lOh et finit entre 17h et 18h. 

b) Selon la formule (7.5) : ruissellement direct (de surface) = (i — <(>)• At 

5po = (2J5pol h-(p\2h 
Done, (|) = 0,25po/h 
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Solutions du chapitre 8 



c) Debit de ruissellement = Q — Qsase 

Lame de ruissellement en 2 heures = 5po. 

Pour l'hydrogramme unitaire de l'averse de 2 heures : 

HU 2 = (Q-Qb:,c)/5 



heures 


Q(pi.cu./s) 


Ruiss. 


HU(2h) 


8 


100 


0 


0 


9 


100 


0 


0 


10 


300 


200 


40 


11 


500 


400 


80 


12 


700 


600 


120 


13 


800 


700 


140 


14 


600 


500 


100 


15 


400 


300 


60 


16 


300 


200 


40 


17 


200 


100 


20 


18 


100 


0 


0 



d) Temps de base : Tb = 9h = At + tc 

Ou At est la duree de la pluie et tc est le temps de concentration. 
Done tc = T B - At = 9h - 2h = 7h. 



e) Pour une pluie de At = 8h, T B = At + tc = 8h + 7h = 15h 
Done le ruissellement cesserait a 9h + 15h = 24h. 

f) En calculant Phydrogramme unitaire de 8 heures, on constate que le debit de pointe se 
produit a 16h et a la valeur unitaire de 75pP/ s. 

Le debit de pointe reel est done 75pi 3 /s * 2,5 * 8 + Qem - 1600pi 3 /s. 



Solutions du chapitre 8 
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Exercice 8.4 



1- Q p = KCIA 

0,0028 CIA 

2228 

0,0028 x 0,6 x x 50 

20 + 13 

5,67 mVs 

5 

2- Q(5min.) = Q P x = 1,42 m 3 /s 

1 20 



15 

3- Q(15min.) = Q„ X = 4,25 m 3 /s 

20 

4- Q (42 min. > 2 x tc) = 0 m 3 /s 

2228 15 

5- Q P (Tr= 15 min.) = 0,0028 x 0,6 x x 50 X 

15 + 13 20 
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Solutions du chapitre 8 



Q P = 5,01 m 3 /s 
5 

6- Q(5min) = Q p x — = 1,67 m 3 /s 

10 

7- Q (25 min) = — Q p = 3,34 m 3 /s 

8- Q (40 min) = 0 

2228 

9- Qp (T r = 25 min.) = 0,0028 x 0,6 x 50 x = 4,92 m 3 /s 

25 + 13 

10- Q (20 min.) = 4,92m 3 /s 

11- Q (25 min.) = 4,92 m 3 /s 

12- Q (45 min.) = 0 m 3 /s 



Exercice 8.5 



Avant 



D'apres (8.11) 

^=3,26-(l,l-C)-^ = 3,26-(l,l-0,3)-^ F = 109,58min 



A = 5km 2 = 500ha 

Selon (8.5), Q= 0,0028- C- A- i = 0,0028- 0,3- 500- 22,19 = 9, 32/77 3 Is 
Utilisant la formule (5.14) : 



D = 



n-Q 



\3/8 



( 



0,014-9,32 
0,3117-0,01 ,/2 



\3/8 



= 1,71/77 



Apres 



C =0,3x0,5 + 0,5x0,9 = 0,6 



Solutions du chapitre 8 
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t, = 3, 26 • ( 1, 1 - 0, 6) • yp| = 68, 49 min 



i = 



2743 



68,49 + 14 



= 33, 26/77/7? / h 



Q= 0,0028- 0,6- 500- 33,26 = 27,93/t? 3 / s 



Le diametre necessaire pour une conduite pleiiie sans mise en charge est 



D = 



0,014-27,94 1 
0,3117- 0,01 1/2 



3/8 



= 2,58772 



Le developpement a done eu pour resultat de tripler le debit que la conduite originale n'est plus 
capable d'evacuer. Le diametre requis pour satisfaire le debit apres developpement devrait etre de 
plus de 1 metre superieur a celui de la conduite originale. L'inondation est ainsi expliquee. 



Exercice 8.6 



Aire du bassin de drainage : R = 1mm pour hydrogramme unitaire 



Q p x t B x 3600 



= 10 A R 



hauteur de ruissellement, en mm 



aire, en ha 



A = 



\&0xQ p xt B 180x0.01x6 



R 



1 



= 10,8/ra 



A=\0.8ha 



Hydrogramme de ruissellement direct : hj = ij x At = ij x 1 = i, 
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Solutions du chapitre 8 



t hjitim (HU)lh h, x (HU)lh h 3x (HU)lh h 4x (HU)lh Ruissellement 

h m 3 /s/mm m 3 /s m 3 /s m 3 /s total m 3 /s 

0—00 0 

1 25 0.005 0,125 0,1250 

2 0 0,010 0,250 0 0,2500 

3 75 0,0075 0,1875 0,375 0 0,5625 

4 25 0,005 0,125 0,750 0,125 1,0000 

5 0,0025 0,0625 0,5625 0,250 0,8750 

6 0 0 0,375 0,1875 0,5625 

7 0,1875 0,125 0,3125 

8 0 0,0625 0,0625 

9 0 



Temps de base Tr = 9 heures 



Exercice 8.7 



D'apres (8.6) : Q= K- C- i- A= 0,0028- 0,5- i- 20 = 2,0 
Donci = 71,429mm/h 

D'apres la figure 8.4, pour une frequence de 1 par 5ans : 

,. = i!H4 429 
i+12 



. 2184,4-12-71,429 . t 

Done, L = = 1 8.6 minutes 

71,429 
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Exercice 8.8 



D'apres (8.6) : Q= K- C- h A 



Pour l'ensemble du bassin: 



Supposons une frequence de l/5ans, selon la figure 8.4 : 





= 1 14.97/77777/ h 



Done, Q= 0,0028- 0,9- 1 14,97- 40 = 1 1, 6/tt 3 Is 



C'est done le debit du a la partie impermeable qui doit etre retenu, soit Q = 1 l,0m 3 /s. 



Exercice 8.9 

La courbe HU1 sur le graphe ci-joint represente un hydrogramme unitaire imaginaire 
d'une heure (HUn^) : 

Duree de l'averse = Ati = 1 heure 

Debit de pointe Q P i = 100 unites 

Temps de la pointe T p i = 2h 

Temps de base Tbi = 7h 

Intensite = ii 

La courbe HU3 represente Thydrogramme unitaire de 3 heures (HU311) sur le meme 
bassin quand une averse de 3 heures produit le meme ruissellement total : 



Ata = 3heures 
k ~ ii/3 



434 



Solutions du chapitre 8 



Hydrogrammes unitaires 



120 
100 
80 

a 60 

40 
20 
0 



Q p2 = 65 unites < Q p i 
T p2 = 4h = T pl + 2h 
T B 2 = 9h = T B i + 2h 

























^o— HU1 
-□-HU3 































































4 6 8 

temps 



10 



Exercice 8.10 



3 

2,5 
2 

ST 

g 1,5 
5 1 

0,5 
0 



Hydrogramme unitaire 

















^HU 









































































2 3 4 

temps (h) 



Le volume de ruissellement est : 



V=[(0 + 2,5) + (2,5 + 1.4) + (l.4 + 0,85) + (0. 85 + 0,55)] x = 20088 m 

2 



A x 1mm = V done 
A = 20,088 km 2 



A = V x 10 3 



Solutions du chapitre 8 
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Exercice 8.11 

Volume total de ruissellement = aire sous 1'hydrogramme = 594000m 3 

Lame de ruissellement = volume / surface = 594000m 3 / (4500 x 10000m 2 ) = 0,01322m 

Soit 13,22mm. 

L'hydrogramme unitaire d'une heure (HU1) est obtenu en divisant les debits de 
rhydrogramme fourni par 1 3,22mm. 



t 

1 

2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 



(HU)lh 

1,475 

3,40 

2,27 

1,70 
1,286 
0,945 
0,640 
0,378 
0,265 
0,113 
0 



(HU)lh 

0 

1,475 

3,40 

2,27 

1,70 
1,286 
0,945 
0,640 
0,378 
0,265 
0,113 



Total 

1,475 
1,875 
5,67 
3,97 
2,986 
2,231 
1,585 
1,018 
0,643 
0,378 
0,113 



(HU) 2h 

0,737 
2,437 
2,835 
1,985 
1,493 
1,115 
0,792 
0,51 
0,321 
0,189 
0,056 



Exercice 8.12 



1) Uulisant rhydrogramme fourni, le volume de ruissellement est : 



V = [(3, 2 + 4, 3 + 1, 6 + 0, 6)ni I si cm] ■ 3 600s = 34920m 3 / an 



V 



34920/n 3 I cm 



= 3, 492 • 1 0 6 m 2 , soit 3,492km 2 . 



La superficie est A = 



lame 



0,01/77/ cm 



Uulisant le principe de superposition, on obtient rhydrogramme unitaire de 2 heures 
(HU)2h a partir de l'hydrogramme unitaire d'une heure (HU)lh, dans les unites (m3/s/cm) 
comme suit : 
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Solutions du chapitre 8 



Temns 


(HU)lh 


(HU)lh 


(HLH2h 


11 1V_ IU V- O J 


( m ^ / "s / rnY) 

i iiw/ o/ v.iiij 


( m ^ / < / rtrA 

llll^// o/ villi 


(HU1+HU1V2 

l 1 X V 1 1 • X X \_-< 11/ — 


o 


o 


o 


0 


i 


3,2 


0 


1,6 


2 


4,3 


3,2 


3,75 


3 


1,6 


4,3 


2,95 


4 


0,6 


1,6 


1,1 


5 


0 


0,6 


0,3 


6 


0 


0 


0 



Hydrogrammes unita ires 



E 0,3 
| 0,2 
O 0,1 



i 




- - -o- - 


-HU1 


♦ _ 

o* / 








-HU2 


9 -f — 

♦ / 
♦ / 








* I— J 


\ 










d — n 



0 2 4 6 8 

t (heures) 



2) On construit rhydrogramme pour la pluie de huit heures a intensite variable en utilisant 
rhydrogramme unitaire de 2 heures pour chaque periode de 2 heures. 



Facteur de ponderarion pour les 2 premieres heures = 


fl = 


(2x 


0,6) = 


1,2 


Facteur de ponderarion pour les 2 heures suivantes = 


£2 = 


(2x 


0,3) = 


0,6 


Facteur de ponderarion pour les 2 heures suivantes = 


f3 = 


(2x 


0,5) = 


1 


Facteur de ponderarion pour les 2 dernieres heures = 


m= 


(2x 


0,5) = 


1 



Solutions du chapitre 8 
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On obtient ainsi l'hydrogramme unitaire de 8 heures HU8 : 







fl 


£2 


£3 


f4 




t(heures) 


HU2 


£1*HU2 


f2*HU2 


f3*HU2 


f4*HU2 


Ruissellei 
total 


0 


o 




o 


() 


() 


o 


1 


1,6 


1 9? 


o 


o 


o 


1 9? 


2 


3 75 


45 


(i 


o 


o 


4 5 


3 


2,95 


3 54 


0,96 


() 


o 


45 


4 


1 1 

» 


1 3? 




o 


o 


3 S7 


r 

5 


0,3 


0,36 


1 77 

1,77 


1,6 


u 


3,73 


6 


0 


o 


0,66 


3,75 


0 


4,41 


7 


0 


P 


0,18 


2,95 


1,6 


4,73 


cS 






0 


1,1 


3,75 


4,85 


9 








0,3 


2,95 


3,25 


10 








0 


1,1 


1,1 


11 










0,3 


0,3 


12 










0 


(i 



La duree du ruissellement direct est de 12 heures. 
La lame de ruissellement direct est : 

V 1 065 8, 8/7T 3 / 777/77 

lame = — = 1000 777/77/ 777 = 3,05/77/77 

4 3,492- 10 6 /?7 2 



Exercice 8.13 

1) Le debit de base est estime a Qb = 20m 3 / s en debut de ruissellement et 30 m 3 / s a la fin du 
ruissellement. 

HUih est obtenu en soustrayant Qb de rhydrogramme fourni puis en divisant toutes les 
ordonnees par 10 mm. 

2) HU2h est obtenu de HUih par le principe de superposition: (HUih + HUih decale d'une 
heure)/2 (voir tableau 1 ci- joint). 
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Solutions du chapitre 8 



T (heures) 



(HU) lh 



(HU) lh 



Total 

0 
8 

26 

58 

90 

92 

72 

53 

41 

31 

21 

13 

7 

2 

0 



(HU) 2h 



0 
1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 
13 
14 



0 
8 

18 
40 
50 
42 
30 
23 
18 
13 
8 
5 
2 
Q 
0 



0 
8 

18 
40 
50 
42 
30 
23 
18 
13 
8 
5 
2 
0 



4 
13 
29 
45 
46 
36 
26,5 
20,5 
15,5 
10,5 
6,5 
7,5 



1 

0 



Tableau 1 



3) Volume = surface sous l'hydrogramme unitaire multipliee par la lame de ruissellement en 
metres et par la duree de l'averse en secondes (voir tableau 1): 

Pour HUii, : Volume = 9252 10 2 
Pour HU 2 h : Volume = 9252 10 2 m 3 

Debits de pointe : 

Pour HUn, : Qp = 50m 3 /s a 4h 
Pour HUa : Q P = 46m 3 /s a 5h 

4) Lame nette des 2 premieres heures = 40mm — 2h- 15mm/h = 10mm 

Lame nette des 4 heures suivantes = 80mm — 4h- 15mm/h = 20mm, soit 10mm par 2h. 
Lame nette totale de la pluie de 6 heures = 30mm. 
En urilisant l'hydrogramme unitaire de 2 heures 



Temps heures (H U)2hx 1 0 
rnVs 



(HU)2hxlO 



rnVs 
0 
(I 

80 
180 
400 
500 
420 
300 
230 
180 
130 
80 
50 
20 
0 

0 
p 



(H U)2hx 1 0 Ruissellement 
m 3/ s total m-Vs 



1 80 

2 180 

3 400 

4 500 

5 420 

6 300 

7 230 

8 180 

9 130 

10 80 

11 50 

12 20 

13 0 

14 0 

15 0 

16 0 
17 



0 80 

0 180 

0 480 

0 680 

80 900 

180 980 

400 1050 

500 980 

420 780 

300 560 

230 410 

180 280 

130 180 

80 100 

50 50 

20 20 

0 0 



Tableau 2 
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EXERCICES DU CHAPITRE 9 



Exercice 9.1 



1 ) Avec x - 0,5 et At = lj 
Supposant K = 1 



Formule (9.11) : 



Formule (9.12) : 



c 0 = 



q = 



-Kz + 0,5- At 



-1-0,5+0,5-1 



K(\~z) + 0,5At l-(l-0,5) + 0,5-l 



= 0 



K-z + 0,5-At 



1-0,5 + 0,5-1 



Formule (9.13) : C, = 



K-(\-z) + 0,5-At l-(l-0,5) + 0,5-l 

K (l-z)-0,5 At _ l (l-0,5)-0,51 
K-(\-z) + 0,5-At~ l-(l-0,5) + 0,5-l 



= 1 



= 0 



On calcule rhydrogramme de sortie par la formule (9,10) 

O. , = c n I . , +c • /. + c. - O. 

7+1 0 7+1 1 i 2 / 
Les resultats sont montres dans la quatrieme colonne du tableau presente plus bas. 

Avec X ~ 0 et At = lj 

Supposant K = 1 

On refait les calculs et on obtient : C Q = C } = C 2 = 0, 333 

Les resultats sont montres dans la cinquieme colonne du tableau presente plus bas. 



30 



CO 

E 



Hydrogrammes 




---A---O(X=0,5) 
--X-- O(X=0) 



Figure a 
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Sur la figure a, on peut voir les hydrogrammes donnes ainsi que les deux hydrogrammes 
de sortie calcules avec K = 1 et avec % — 0,5 et 0. On constate que les hydrogrammes 

calcules estiment particulierement mal les debits de pointe. 









7 = 0,5 


x = o 


Z = 0,3 


7 = 0. 


m 


I(mVs) 


0(m 3 /s) 


O(mVs) 


0(mVs) 


O(mVs) 


0(mV 


0 


0 


0 


0 


0 


0 


0 


1 


18 


4 


0 


6 


0 


4,15 


2 


47 


22 


18 


23 


20,5 


21,46 


3 


30 


37 


47 


33 


40 


37,31 


4 


16 


28 


30 


27,67 


28,83 


28,38 


5 


10 


17,5 


16 


18 


17 


17,38 


6 


5 


10,5 


10 


10,83 


10,42 


10,58 


7 


2 


5,6 


5 


5,83 


5,42 


5,58 


8 


l) 


2 


2 


2,53 


2,27 


2,37 


9 


0 


1 


(i 


0,67 


0,33 


0,46 


10 


p 


t) 


0 


0,33 


0,17 


0,23 



2) Les resultats des calculs refaits avec X ~ 0>3 et 0,2 sont montres dans les deux dernieres c 
colonnes du tableau. 

On voit sur la figure b que ces deux derniers hydrogrammes de sortie se superposent 
avantageusement a Thydrogramme donne, celui avec % - 0,2 etant le meilleur. 



Hydrogrammes de sortie 



Donne 
X = 0,3 
- - - A- - - X=0,2 




Figure b 



On peut verifier les valeurs de K avec la formule (9.15). Les valeurs moyennes sont 
proches de 1 (la valeur utilisee). Pour % — 0,2 la valeur moyenne de K est 1. Ces 

valeurs sont les plus appropriees parmi celles essayees. 
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Exercice 9.2 

1) Les hydrogrammes representant les valeurs mesurees sont montres sur la figure a : 



Hydrogrammes mesures 



800 
700 


















600 


/ 


\ 

\ 
















500 
400 
300 


/ 

/ 


\ 














/ 


f\ 












/ 

-J- 




\ s 
\ 












200 


1 




\ 

N 


» ^ 










100 

0 


1 / 






\ 



























0 2 4 6 8 10 12 14 16 



temps (h) 

Figure a 

II s'agit de trouver le modele qui represente le mieux 1'hydrogramme de sortie O. 

On ecrit 1'equation (9.10) pour 02, O3 et O4 : 

100= ^-300+^.100+^ -100 

200 = c 0 • 700 + q • 300 + c 3 • 1 00 

450= c 0 - 500+c 1 -700+c 3 -200 
On peut simplifier par 100 : 

3c 0 + c, + c 2 =1 

7c 0 +3c, + c 2 =2 

5c 0 + 7c, +2c, = 4,5 
La solution de ces trois equations simultanees donne 

c o = 0 q = 0 t 5 c 7 =0,5 

On ecrit 1'equation (9.11) pour K, avec At = lh et Co = 0 : 

^_ 0,5-Af-(l-c„) _0,5 

c„-X- c 0 +Z X 
En choisissant 3 valeurs de x > l es valeurs correspondantes de K et des c sont : 



X 


0,20 


0,25 


0,30 


K 


2,5h 


2h 


l,667h 


Co 


0 


0 


0 


C1 


0,4 


0,5 


0,6 


Ca 


0,6 


0,5 


0,4 
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Le tableau suivant montre les resultats des calculs des hydrogrammes de sortie pour les trois 
valeurs de , en utilisant l'equation (9.10) : 



t O 



I 11C LUCo J 




u 


1 nn 


1 
1 


1 nn nn 


_ 


1 on nn 


J 


loo nn 


4 


Qn 


5 


419,68 


6 


371,81 


7 


303,08 


8 


221,85 


9 


173,11 


10 


143,87 


11 


126,32 


12 


115,79 


13 


109,48 


14 


105,69 


MOYENNES 


219,43 



o 


O 




KX -0^5) 


100 


100 


100,00 


100 


220,00 


200 


508,00 


450 


503,20 


475 


441,28 


437,5 


356,51 


368,75 


262,60 


284,4 


165,04 


192,2 


126,02 


146,1 


110,41 


123,05 


104,16 


111,5 


101,67 


105,75 


100,67 


102,9 


100,27 


101,45 


219,99 


219,91 



Ces hydrogrammes de sortie (O) sont montres sur la figure b. On constate que 
Thydrogramme calcule pour % - 0,25 correspond parfaitement a Phydrogramme mesure. 



Hydrogrammes de sortie (O) 



a 













Oa: mesure et 

chi=0,25 




f 

# 


% 








Ob: (chi=0,20) 

Oc: (chi=0,30) 

- - - • 1 (entree) 




1 
f 


%. 










1 

i 
* 












i 

f 


r 1 * 

;// 
// * 


\ 

\ 
















0 


/// 
T 






















% _ 



























0 2 4 6 8 10 12 14 16 

temps (h) 



Figure b 
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La confirmation est obtenue en utilisant les criteres de Nash (equation 8.38) 
X 0,20 0,30 0,25 
NASH 0,9684 0,9772 1,000 



Le meilleur modele a done les caracteristiques suivantes : 

K = 2,0h Z = 0,25 c 0 = 0 z\ = 0,5 



c 2 = 0,5 



2) On utilise les meilleures valeurs de (K, x ) trouvees plus haut et les formules (9.10) a (9.14) 
pour calculer le nouvel hydrogramme de sortie (02) tel que montre sur la figure c. 



700 
600 
500 
3f 400 

CO 

o 300 

200 
100 
0 



2e Evenement 









A 


















1 / 


\ \ 




/ J 


\ V 
\ _ _^ 











5 10 
temps (h) 



O 



15 



Figure c 



Exercice 9.3 



Hauteur initiate = H n = 



^ / 20 \ 2/3 



4,8 



= 2,589/77 



Volume initial = 5 ' = H ■ A = 2, 589/77- 2, 0 • 1 0 6 w 2 = 5, 1 78- 1 0 6 nf 



H = 



(Q 1 


2 3 


frnT 


^ max 






U,8 J 







Pour des valeurs de H allant de Ho a on calcule S = H • A. On calcule O par 



O = 4, 8 • 11 et on calcule V O , tel que montre sur le tableau 1 . 

At 



25 
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H(m) 


S (nV) 


0 (mVs) 


2S/At+0 


2,589 


5,179E+06 


20,000 


259,756 


3 


6.000E+06 


24,942 


302,719 


4 


8,000E+06 


38,400 


408,770 


5 


1,0001 '.+07 


53.666 


516,629 


6 


l,200E+07 


70,545 


626,101 


7 


1.400E+07 


88,897 


737,045 


8 


1.600E+07 


108,612 


849,352 


9 


l,800E+07 


129,600 


962,933 


10 


2.000E+07 


151,789 


1077,715 


11 


2,200E+07 


175,118 


1193,636 


12 


2,400E+07 


199,532 


1310,643 


13 


2,600E+07 


224,986 


1428,690 


14 


2,800E+07 


251,439 


1547,736 


15 


3,000E+07 


278,855 


1667,744 



Tableau 1 



300 
250 
200 



E 150 



100 
50 
0 



y= 0,0077x 1 4165 






























-calcule 

• Puissance 
(calcule) 























500 1000 1500 

2S/W + 0 (m3/s) 



2000 



Figure a 

La figure a montre O en foncrion de (2S/Ar + ( )), donr on deduit la correlation 



0=0,0077- 



— +o 

V At 



(a) 



On calcule rhydrogramme lamine suivant la procedure decrite a Tapplication 9.2, tel que 
montre au tableau 2. 
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t(h) 


I(m 3 /s) 


I1+I2 


2S/At+0 


(2S/At+0) 
-20 


O (m-Vs) 


1) 


20 


60 


259,76 


219,76 


20,26 


12 


40 


130 


279,76 


234,74 


22,51 


24 


90 


290 


364,74 


299,19 


32,77 
> • • 


36 


200 


500 


589,19 


459,89 


64,65 


48 


300 


640 


959,89 


701,76 


129,07 


60 


340 


630 


1341,76 


926,93 


207,42 


72 


290 


500 


1556,93 


1044,81 


256,06 


84 


210 


350 


1544,81 


1038,33 


253,24 


96 


140 


225 


1388,33 


952,96 


217,69 


108 


85 


135 


1177,96 


832,99 


172,48 


120 


SO 


90 


967,99 


706,77 


130,61 


132 


40 




796,77 


598,50 


99,14 



Tableau 2 




Figure b 
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EXERCICES DU CHAPITRE 10 



Exercice 10.1 



X = 940 7T7 3 / 5 

a =425 ni Is 

Selon 1'equation (10.28) : Q T = X+ K(T 
On calcule K selon 1'equation (10.29) : 
Pour T = 20 ans 



J7[ 

K = -—{ 0,5772+ In 



20 \f 



In 

L Uo-UI 



= 1,866 



Qn = 940 + 1,866- 425 = 1733 rtf I s 



PourT = 100 ans 



K = -— ^0,5772 + ln 



In 



ioo S( 



100-1 )\ 



= 3,137 



Q m =940 + 3,137-425 = 2273 n? I s 



Exercice 10.2 

T = 20 ans 

D'apres (10.2), P(Q < Q T ) = 1 - 1/T = 1 - 1/20 = 0,95 
Distribution Lx>g-normale : d'apres le tableau 10.8, Z = 1,645 

D'apres (10.31), log(Q 20 ) = 2,95 + 1,645 (0,25) = 3,361 

Q 20 = 10 = 2297mVs 
Distribution Dog- Pearson : on obtient K du tableau 10.9 pour P = 0,95 et C s = 1,02 

K = 2,10, log(Q 20 ) = 2,95 + 2,10 (0,25) = 3,475 

Q 20 = 10 3.475 = 2985m 3 /s 

T = 50 ans 

P= 1 -1/50 = 0,98. 

Distr. Log-normale : Z = 2,06, log(Q 5 o) = 3,465, Q 50 = 2917mVs 
Distr. Log-Pearson : K = 2,542, log(Q 50 ) = 3,586, Q50 = 3850m 3 /s 

T = 100 ans 

p= 1-1/100 = 0,99 

Distr. Log-nomrale : Z = 2,33, log(Qioo) = 3,533, Q100 = 3408m 3 /s 
Distr. Log-Pearson : K = 3,022, log(Qioo) = 3,7055, Q100 = 5076mVs 
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Exercice 10.3 

On calcule la moyenne par l'equation (10.11), Fecart-type par (10.12) et le coefficient 
d'asymetrie par (10.13) pour les debits et les logarithmes des debits : 

5=246,6061 ct = 169,0 C s = 1,818 
M = 2,30506 5 = 0,2805 C s = 0.0267 

Pour les procedes et les traitements des donnees, voir les Applications 10.2 a 10.6. 
10 ans 

T=10 F(Z) = 1-1/T= 1-1/10 = 0,90 
Loi normale : du tableau 10.8, Z = 1,282 



log( Q w ) = M + Z- S = 2, 30506 + 1, 282 • 0, 2805 = 2, 6645 
Q w = 10 2 6645 = 461, 83^7 3 /s 

Loi hog-Pearson : du tableau 10.9, K = 1,282 

log( Q 0 ) = 2, 30506 + 1, 282 • 0, 2805 = 2, 6645 
Q ]o =io 2 - 6645 = 461,96/7? 3 /5 

Loide Gumbel: equations (10.28) et (10.29) 



Q 0 = Q+Z-ct = 246,61 + 1,282- 169 = 463,19/77 3 /s 



Loi log-normale (voir Application 10.4) : 




Q. = 246,61 + 1,3046- 169 = 467,07/77 3 / 5 



On procede de la meme fa^on pour les autres periodes. 



50 ans T = 50 F(Z) = 0,98 



Loi log-normale 
Loi Log-Pearson 
Loi de Gumbel 



Loi normale 



Z = 2,035 
LogCQso) = 2,8671 



K = 2,054 
K = 2,5923 



Qso =593,7mVs 
Q 50 = 760,4mVs 
Q 50 = 760,5mVs 
Qso = 684,7m 3 /s 
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100 ans T = 100 F(Z) = 0,99 
Loi normale 
ljoi log-normale 
hoi Lag-Pearson 
hoi de Gumbel 



Z = 2,33 

log(Qioo) = 2,9486 
K = 2,326 
K = 3,1367 



Qioo =639,8mVs 
Q I0O = 906,8mVs 
Qioq = 906,6m'/s 
Qioo = 776,7mVs 



Pour les presentations graphiques, on prepare un tableau en ordonnant les debits selon les valeurs 
decroissantes et on calcule les valeurs centrees reduites selon les differentes distributions. 



Voici un echantillon partiel du tableau : 



Annee 


Q (m3/s) 


Rang 


Q (m3/s) 


Z 


Log(Q) 


1 


185 


1 


870 


3,68872 


2,93952 


2 


85 


2 


550 


1,79523 


2,74036 


3 


168 


3 


520 


1,61772 


2,71600 


4 


82,5 


4 


406 


0,94316 


2,60853 


5 


180 


5 


400 


0,90766 


2,60206 


6 


550 


6 


359 


0,66505 


2,55509 


7 


128,5 


7 


356,5 


0,65026 


2,55206 


8 


224,5 


8 


347,5 


0,59701 


2,54095 


9 


359 


9 


320 


0,43428 


2,50515 


10 


80 


10 


285,5 


0,23014 


2,45561 
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Ajustement d'une distribution Log-Normale aux debits observes 




1000 

900 

8< H) 
700 
600 
50fl 

sop 

200 

too 

0 

























□ 






Loi de Gumbel 












□ 


debit obsen/6 














Limite superieure 90% 






^ 






Li mite infer ieure 90% 




























7^ 


















































-2 



La loi Log-Pearson semble etre la mieux ajustee. 



Ajustement de la loi Log-Pearson aux 
debits observes 



E 



1000 
900 
800 
700 
600 
500 
400 
300 
200 
100 
0 



Log-Pearson 

o debits observes 



> oo<x> 



-2 




1 2 3 



450 



Solutions du chapitre 10 



Exercice 10.4 
1 

a) 



c) 



P=- = 



= 5- 1(T 3 = 0,5% =P(Q>Q t ) 
T 200 V ; 

P( x> 1) = 1 - P( x< 1) = 1 - P( x= 0) 

p( ^ = 0) = ( 1 - p) n = ( 1 - 0, 005 ) 5 = 0, 975 

P(*>l) = l,0-0,975 = 0,025 

P( x = 1 ) = C\ • p l • ( 1 - p) 4 = 5 • 0, 005 • ( 1 - 0, 005 ) 4 = 0, 024 



f 3, 



200 



200 



200 J 



0049 



P(a-=0) = (1-/?) 5 =0,975 



Exercice 10.5 
50 

a) T — — 16,7 ans « 17 ans 

3 

1 

b) P (depassement) = — = 0,06 

c) P (non depassement) = 1 - 0,06 = 0,94 

d) P( x> 1) = 1 - P( x= 0) = 1 - 0,94 5 = 0, 27 

e) 

3 

P (x <3) = C L p ' ( 7 50 "' = °> 945 ° + 50 • 0,06 • 0,94 49 

1=0 

+ 1225 • 0,06 2 ■ 0,94 48 + 19600 • 0,06 3 • 0,94 
F(a-<3) = 0,65 

f) P(x=3) = Cl 0 -p 5 -(f°- 3 = 0,23 



Solutions du cbapitre 10 



451 



Exercice 10.6 



1) T= 100 ans 



p= — = 0,01 -> \%de chance 
T 



2) p( x = 1 ) = c; 00 • 0, 0 1 • 0, 99" = 0, 3 7 



Soit 37% de chance d'avoir une seule crue centenaire pendant les 100 prochaines 
annees. 



3) P(x=\)= c; 000 • 0, 00 1 • 0, 999 999 = 0, 37 



Soit 37% de chance d'avoir une seule crue millenaire pendant les 1000 prochaines 
annees. 

4) On a done toujours 37% de chance d'avoir une seule crue de periode de retour T 

pendant les T prochaines annees. 




Hydraulique et hydrologie est un ouvrage original qui regroupe des notions 
qiTon ne retrouve pas traditionnellement reunies dans un meme livre. II permet 
a I'etudiant aussi bien qu'a I'ingenieur praticien d'acquerir les notions 
fondamentales qui sont a la base du design hydraulique et hydrologique. 

Dans la partie hydraulique, cet ouvrage traite des ecoulements sous pression 
et a surface libre, des pompes et des stations de pompage, du coup de belier 
dans les conduites gravitaires et de refoulement, ainsi que des ecoulements 
a travers les deversoirs et les orifices. 

Dans la partie hydrologie, il couvre I'estimation des differentes composantes 
du cycle hydrologique, les modeles de transformation pluie-fonte-debit, 
les laminages naturel et artificiel des crues et la modelisation statistique 
du risque hydrologique. 
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